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PROLOGO

Esta nueva impresion de nuestro Curso de Hidraulica sale a luz con algu-
nas materias que no aparecieron en la primera y con mayor desarrollo de algunos
temas. Asi, por ejemplo, en la cuestion del transito del régimen estratificado al
turbulento, hemos puesto alge sobre ¢l régimen de tramsicién, sin entrar casi en
cuestiones de fisica, propiamente tales, para no apartarnos del caricter de nuestro
libro de servir de texto de universitarios o libro de consulta de ingenieros. A estz
respecto debemos decir que para los primeros no son necesarias las notas que van
al pie de las paginas, cuyo objeto es esclarecer o detallar algin punto con mayor
prolijidad. Hemos agregado las normas generales de la Ley de semejanza me-
canica, base de la teoria de los modelos: la Hidraulica, especialmente en las sin:
gularidades, como ensanches de corrientes, curvas, etc., caleula puntos de control,
uno anterior y otro posterior, y cuando estin correctamente previstas las pérdi-
das de carga, resultarin dichos puntos de-control conformes al calculo; den-
tro de la disposicion misma, el cileulo no nos da ninguna norma de la variacion
de las presiones si la disposicién es cerrada, o de éstas y de la superficie libre si
es abierta. Eso nos lo dari un modelo en pequeno. Hay, en las estructuras, mu-
chas disposiciones en que la curvatura de trayectorias, o la complejidad de fens-
menos que en sus componentes, aisladamente somaos capaces de calcular, pero que
en conjunto, el cilculo de prevision se vuelve incierto; éste especialmente es el
campo de modelos. No hay duda, por otro lado, que se ha exagerado alge ¢l uso
de los modelos, aplicindolos a casos que son perfectamente abordables por el
calculo de la Hidriulica: anilogamente las formulas netamente empiticas, en
vez de racionales posibles, van contra el progreso cientifico de este ramo, y am-
bas son inaceptables.

Hemos dade mds desarrollo en esta edicion al estudio de algunos fenome-
nos singulares, tales como la compuerta. el resalto, los ensanchamientos bruscos
en canales, las gradas de subida y las de bajada precedidas de un régimen to-
rrencial, También hemos agregado ¢l estudio de un canal de gasto variable, ali:
mentado lateralmente, y puesto un mayor detalle del vertedero lateral. Aunque
se trata de un problema muy especializado hemos incluido nuevamente y adn con
mas extension, los partidores de aguas por tratarse de una cuestion casi exclusiva
de nuestro pais, en la forma que aqui sc aborda y resuelve. El cilculo del eic
hidraulico de un canal puede trazarse con los datos que se encuentran en ests
libro hasta en sus menores detalles, pasando a través de las singularidades de Jn
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corriente, que se encuentran crdinatiamente en la prictica. Se puede igualmente
juzgar de disposiciones complejas como bifurcaciones, saques de agua, ete. de
corrientes abiertas. En el estudio de cafierias con movimiento uniforme, hemos
agregado el calculo de la red de mallas por el método de aproximaciones sucesi-
vai de Newton, aplicado por H. Cross, Por tltimo, hemos agregado un capitulo,
el de movimientos impermanentes en corrientes abiertas y cerradas, concretindo-
nos en esta vasta materia a lo anl al ingeniero, a lo que le permite efectuar cileu-
los con la rapidez con que la profesion le exige, dindole como en todo el resto
de la obra, las fundamentos racionales y experimentales en que se basan las for-
mulas o.grificos que ha de emplear.

Como es facil ver, a tradés de todo este libro, damos 1mportancu a lo mas
nuevo, ya-sea en deducciones analiticas’ o en valores experimentales, peniendo en
especial relieve lo americano. La encrme y valiosa contribucion de los EE. UU.
de. Norte: América a ld Hidriulica moderna hemos tratade de sintetizarla, comen-
tarla y utilizarla, como muy especialmente la de la Reprblica Argentina, donde
niuestros ‘amigos, los profesores Ings: Ballester y Gandalfn. y los ingenieros, Iva-
nisevich, Perazzo, Goligorsky y otros, contribuyen poder a la investiga-
cion hidraulica. En Chilg, al buen nimero de los citados en nuestra primera edi-
cidn, se agregan, en ésta, bastantes mas entre los cuales nos es especialmente
§ram destacar a. los. que han sido nuestros ayudantes, Ing."den O, Anwandter, en
{a Universidad-de Chile, con su formula para calcular cafierias y canales; Ing
don P. Huneeus, en la Universidad Catélica, con su grifico para el cileulo de
‘resaltos en lechos rrapeciales; y a nuesico jactual ayudante en la Universidad de
Chile, Ing. don P. Lehmann, cuyos graficos para el cilculo de profundidades
criticas y normales ban sido- reproducidos ya fuera de Chile.'

Sémtiago, Julio de 1945.



DEL PROLOGO DE LA EDICION ANTERIOR

Las experiencias, ]as formulas empiricas y Iaa teorias h:di'au‘ltcas _publica-
das en otros paises, incluso las mds recisntés, estén metodica cn
esta obra comprensiva, que sélo extduye a limires pfudéhtcs dquellas teotias que
no readucen bien la tealidad' y cuyo desarvollo analitica tiene séfo las apariencias |
del rigor matemwitico: para su aptor no es'la Hidratliea una meta inspitadora de
hermosas abstracciones matemiticas; sino-una ciéncia téenica de la tealidad tan-
g:ble y til.

EI valor pedagég:ro es el interés que inspira la :xposicion de los f
nos, hecha por quied siente los atractiyos y ha vivido efectivamente los secretos
de la experimentacicn, )

Ei valor cientifico y cultural es’la presentacion documentada y fldrchg'u
de la‘evolucién y el estado actual de la Hldriullm. que del-empirismo_experi-

mental viene elevindose gradualmente 2 la rac ica; suglel:e
multitud de. cuestiones a los que esp que de la conicepeidn dindmica el

de la constitucién de los fliidos, se irin deduciendo matemdticamente las leyes
que rigen todos los fend del escurrimiento, sin necesidad de aceptar innu-

merables coeficientes empiricos.

Esta obra prestigia nuestras universidades, pues tiene un valor .propio que
serd reconocide fuera del pais.

Ramén Salas Bdwards.
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CAPITULO 1
Nociones generales

1. Cuerpos silidos, liquidos y gasecosos—2. Algunas camstamtes fisicas.—
3.' Presidn, frofamwnfos interigres.—4. Isotropia y capilaridad —5. Liqui
do perfecto.—6. Ciencias hidréulicas.

1. Cuerpos sélidos, liquidos y gaseosos.—En la Naturaleza, los .cuer-
pos tienen aparentemente cualidades que los agrupan en €dds grandes cate-
gorias: los que se oponen a las deformaciones, que los llamamos sdlidos, ¥ Tos
fldidos que no se oponen a ellas, o mis bien, que solamente presentan resis-
tencia a las deformaciones mientras ellas se realizan, tomando finalmente la
forma de los recipientes que los contienen. Los fldides se dividen a su vez,
en gases y liquidos, segfin que aparentemente varien o no de volumen por
afectos de cambio de presién o de temperatura.

2. Algunag constanteg fisicas —Nada tienen de absolutas las propie-
dades que acabamos de enumerar. Se diferencian solamente en que las mag-
nitudes que las miden son de diferente orden en los fliidos y en los sélidos.
La Fisica General se ocupa especialmente de determinar los coeficientes de
dilatacién y de compresibilidad de los diferentes cuerpos. Apuntamos aqui
algunos valores de las comstantes fisicas que pueden sernos itiles en las
aplicaciones.

La compresion ptoduce en el agua una comtraccién eibica de 0,00003
por atmésfera, que desaparece perfectamente si sé restablece la presién pri-
mitiva, En cambio, una masa de fierro sometida a una ecoémpresién unifor-
memente repartida se contrae en:0,0000007- por atmésfera (deducido det
coeficiente de elasticidad tomando en cuenta las deformaciones tramsversales),
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Los volimenes de los gases son, a temperatura constante, inversamen-
te proporcionales a las presiones, pv —cte. (ley de Mariotte), siempre que
¢stas no sean muy grandes.

La elevacién de un grade de temperatura dilata en 1/273 o 0,00366 al
volumen i{le un gas y hace experimentar al agua una dilafacién eiibica media
de 000043 si la temperatura es notablemente mayor de 4° centigrados.
pues a esta temperatura una masa de agua tiene su mayor contraceién {o su
pesp miximo por unidad de volumen) . El aumento de un grado de tempe-
ratura ocasiona en el fierro un aumento de volumen de 0,000033 y en el con-
ereto de 0,000048.

El peso espeecifico o peso de la unidad de volumen del agua desti-
lada es de 1000 Kg/m?® a 4° de temperatura; el del agua de mar es aproxi-
nm'damepte de 1025 Kg/m®; el del mercurip es 13600 Kg/m3, El aire a Ia
presién atmosférica y a 0° pesa 1,25 Kg/m?

Usaremos comtinmente unidades industriales: el .metro, el kilogramo
y el -segundo, salve indicacién-expresa de ser- unidades C. a 8.

2. Pregién. Frotamientos interiores —Si fentro de un flaide conce-
bimos una superficie plana de dimeénsioues péqﬁeﬁisimas, ésta cortard las
lineas de accidn de un inmenso namero de fuerzas moleculares: atracciones
mutuas de los_puntos materlales situddos a ambos lados del elemento plano,
a distancias imperceptibles, Como este elemento es de pequeias dimensiones,
podemos despreciar las variaciones de las condiciones fisicas en .su extensidn.
Por lo tanto; la resultante de las accipnes moleculares’ que obran-a.través de
él, es proporeional a su superflcle y tiene una diréceién y un sentido determi-
nadns Se llama presién a la razén entre la resultante de las accmnes mole.
eulares que se ejércitan a través del elementa plano v el drea de'él.

El elemento plano ha ‘de ser pequediisimo y, sin embargo, suficiente pars
cortar” gran nimero de fuerzas moleculares, en forma de caracterizar la re.
sultante” sin’ llegar & individualizar las componentes. Este concepto especial
de magmtud elemental, mdlspensable ‘al considerar la constitueién™ interna
dé cuerpos flsxcos, se usaré. en €asos amilogos y, al caleular, sé considerard
infinitesimal. Podemﬂs, pueq, decir’ que la’presion en un punto es.el limite
de la razén df/dm cuando do elemento de area tiende a cero, MNamando f 1a
resultante de las fuerzas moleculares.

La preswn no toma en cuenta las f'uerzas exteriores, aceibn’de grande:
masas a» distaneias, conmderab!es

Si las acciones moleeulares varian con alta frecuencia por vibraciones
calorificas, ete., la rehultante eonsidérada es el término medio 'de los valores
instantdneos.

La presién, dada la orientacién del eleménto plano, tiene direccién ¥
sentido. Sus dimensiones en sistema'C. G. 8 son:

M L~ It

y, su medida.en C. G. S. se expresa en-dinas por em?® En Hidréulies la me-
diremos en Kg/m? '
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Presidn, dsotvopia, ligquide  perfecto

Be llama también presién a la- resultante de las acciones .moleculares
gque obran sebre una superficie de dimensiones finitas. DPara diferenciarlas
se llama a-ésta presién total y-a la 6tra, presiéon unitaria o simplemente pre:
sién, La presién total tiene dimensiones de fuerza:

ML T

Lios fliidos se ‘caracterizan por la propiedad de deformarse bajo las
acciones de fuerzas exteriores, por pequeilas qite sean. Esta propiedad: no sig
nifica yie mo opongan resistencia mi_e_ntrus la deformacién se verifica; al -
contrario, esta resistencia existe, retardando mas o menos la defo_fmacfén.
Podemos considerar la resistencia_a los. resbalamientos de masas fldidas como
vomponentes tangenciales de las presiones, funciones de la velocidad relativa
de resbalamiento. Estas componentes .que se anulan en el reposo, las llama-
remos, por analogia, frofamwnfos interiores. Lia resistencia de los fliidos:
sufrir deformaciones se ]lama_ vmc_ostdad, que noé hay que Loni:undn con 1;1
cohesidn o propiedad de resistir ‘compresiones o pequefas tracciones.

4. Isotropia y capilaridad.—Generdndose componentes ,tangenciales
de las presiones finicamente cuando se verifican movimientos, se sigue’ que
cn fliidos en reposo no existen sino presiones normales a los elementos pli-
nos que se pueden considerar en el seno de ellos. Esta no:malld_d.d de’ presio-
nes «que caracteriza la fluidez se expliea diciendd que los flaidos en reposo
son sistemas ‘materiales de idéntica cdnstitucién interna en todas las dirze-
ciones posibles en cvada punto; constitucién que puede ir variando de un
punto a otro. )

Las particulas o puntos materiales que constituyen el flilido estarian
distribuidas de la misma manera en todas direcciones en tornp del p'\urtu
cousiderado. Esta propiedad, llamada tsotmpm lleva como consecuencl.l a la
normalidad de las presiones, por razén de simetria.

Los fliiidos en movimiento tratarian de recobrar la isotropia y aun de
congervarla durante la deformacién, y los frotamientos interiores o la Ubll-_
cuidad de las presiones, serian debidos a la demora en recuperar la 1sotrap1.:

Lid capilaridad, gque en los liquidos en reposo se-traduce en una eleva-
cién de presion de la superficie en el contorno de la pared, se deberia a de-
feeto de isotropia junto a las paredes qué contiene al fliido,: pues no so
debé pretender que tengan idéntica organizacién molecular el liquido v el
s6lido que lo rodea.

5. Liquido perfecto.—Considérando extremadas las propiedades qun
caracterizan a los flaidos, se ha concebido, para simplifiear los Qélclﬂt')\' el
“liguido perfecto’’, como un material isotrépice, sin resistencia a las defor:
maciones aun mientras se verlflcan es deeir, de presiones normales a los els-
mentos planos que se pueden considerar, desprovistos de frotamientos y per-
fectamente ihcompresibles. El liquido perfecto asi concebido facilita el estu-
dic del liquido en repeoso y también algo el del liquido .en movimiento. Com-
cepeién andloga hace la Mecdnica Racional al considerar el sélido perfecto.
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6, Ciencizg hidraulicas.—La Hidromecanica estudia el movimiento del
liquido ‘perfecto 'y su equilibrio per medic de un proceso rigurosamente ana-
litico. Sus-ramas son, por consiguiente; la Hidrostdtice y la Hidrodindmica,
parte de la Mecdnica que se aplica a los liguidos.

La Hidrodindmica se aparta riapidamente de la realidad fisica al pres-
cindir de las condiciones naturales del liguido, y los problemas gue interesan
en la practica son resueltos por eila en completo desacuerdo con la expe-
riencia. Adeimas, su aridez analitica v las difieultades mafemdgicas que ac
presentair, han dado naeimiento a la Hidriulica General, cityo objeto es os-
tudiar ]')I(}I' el andlisis y ]la experimentacién unidos, el equilibrio y movimiento
de los liquidos, especialmente del agua

La Hidraulica {Feneral simplifica las cuestiones, suponiendo la in-
coinprensibilidad y fluidez perfectas cuando son aceptables; pero toma en
cuenta los frotamientos interiores euando irifluyen pricticamente en los fo
nomenos. Se Hmita a las cnestiones sencillas' y dtiles al ingeniero y se carae
teriza prineipalmente porgue acude a la experimentacidn y saca de ella los
elementos neeesarios para la solucién de las cuestiones que ¢l Analisis ne pue-
de todavia resolver o resuelve dificilmente.

No entran bajo el dominio de la Hidrailica General las distintas Hi-
dréulicas _aplicaaas a: regadic, miquinas hidrdunlicas, obras maritimas, agua
potable, aleantarillado, ete., que si<bien en ella se apoyan, son en general
ur conjunto-de conogimientos ‘téenicos de eonstrueeidn.



CAPITULO II

Hidrostatica

7. Reparticion de las presiones—S8. Liguidos y gases. en equirdrio bajo su
peso.—9. Aplicaciones diversas. Equilibrio solido—10. Principio de
Arguimedes.—11. Presiones totales.—12, Cuerpos flotanies.

7. Reparticién de las presiones:—Hemos visto que en un fldido en
cquilibrio, las presiones son normales a los elementos que se pueden considerar
en cada punto. Como consecuencia de ello podemos enunciar el llamado ‘“Prin.'
cipio de Pascal’”’: **En un punto de un fliido en equilibrio, las presiones uni-
tarias sobre todos los planos de cuslquiera orientacién que pasan pur ese
punto, son de igual magnitud’’.

Este principio se demuestra conside-
rando el punto O eomo origen de un sistema
de coordenadas rectangulares.: Cortemos el
triedro asi formado por un plano oblicuo de
arientacion cualguiera, situade a una distan
cia infinitamente pequefia de 0. Se forma
isi el tetraedro elemental OABC (fig. 1}
Debido a la continuidad, la presién unitaria
que obra sobre la cara ABC difiere en un in-
finitamente pequefio despreciable de la pre-
sién unitaria que obra sobre el 13lano para-
lelo a ABC que pasa por 0.

Como el tetraedro estd en equilibrio,
las fuerzas que actiian sobre 41, proyectadas
sobre un eje cualquiera, deben dar suma
nula. Tomemoes como eJe de proyeccién el eje X. 8i llamamos p= la presién
unitaria en la eara OBC, la presidn total en esa cara serd p,.0BC y se .pro-

ol

Fig. 1
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yecta en su verdadera magnitud. Das presiones en las caras OAR y PAC,
normales a ellas, no dan proyecciones. Lia presion sobre la cara 4BC, llaman-
do p a la presién unitaria sobre ella, vale p. ABC y se proyecta multiplicadr
por el coseno del dngulo que - forma p con OX, igual-al diedro BC por te-
ner los lados respectivamente perpendiculares.’ Las fuerzas exteriores son
proporeionales a la masa del tetraedro que es de tercer orden de pequefiez,
despreciable al lado de las presionés anotadas que, como proporcionales a las
superficies de las caras, son de segundo orden. En comnsecuencia, la ecua-
cién de proyeccién se reduce a:

P:.0BC —p . ABC .cosMC =0
en que el séentido de las presiones es haeia las carus. El produetor

ABC.eos BC=0BC

puesto que la superficic OBC es la proyeceién de la superficie ABC sobre
el plano OYZ. Luego queda:

P =p"

es decir, en cada punto la presién unitaria tiene un’valor independiente de la
orientacién del plano. )

Esta proposicidn, consecucncia inmediata de la isotropia, reduce el
problema de la determinacién de las presiohes a buscar relaciones entre lar
presiones en distintos puntos, ' :

Para encontrar estas reluciones, concibamos en el seno del. fliido en
reposo un cilindro elemental recto, de base dw y de altura ds (fig. 2) y eseri-
bames las proyecciones de
las fuerzas gobre un eje
yaraie16 a .ds, que dan su-
ma nula por estar el cilin-
dro en equilibrio.

Las presiones en la su-
perficie cilindricai” dan Pig. 2
proyeceiones nulas, pues la presiones unitarias son normales en cada punte
3 la superficie. Llas que obran en las bases se proyeetan em verdadera mag-
nitud. Llumemos p la presién unitaria en una de las caras y tomemos como
sentido positivo el de esta presion. La fuerza serd p.de; la de la otra base soréa.

— (p + dp)dw

Las fuerzas exteriores, proporcionales a la masa del cilindro p dw ds,
‘en que'p ¢sla densidad o masa‘de 1z inidad de volumen), tienen como va-
or_absoluto F p duds, 'llam‘aﬂﬂo_'F -Ia aceleraeion. resultante. Estas fuerzas



Variacidr de presidn de un punto & otro 9

se proyectan multiplicadas por el coseno del angulo que forma F con ds. En
consecuencia, la ecuacidn de proyeceién es:

pdo—(p +dp)de + Fepdudscos (F, ds) =0
nue simplificada da:
1) dp=p F ds cos (F,ds)

Integrandola hasta completar un cilindro de aitura finita s — s, en
cuyas bases extremas las presiones las llamamos p y p., se tiene:

g
'P'—Po=f o Feos (Fdy) ds
3g

Ecuacién que dice que la variacién de la presién entre dos puntos .de uu
fiido en 'reposo es igual al trabajo que efectuan a lo largo del camine gme
los une, las fuerzas exteriores, por nnidad de volumen.

La ecudcién 1) se puede eseribir:

e

—Ii = F cos (I, ds}
p 9

(Y

Eligiendo un sistema de ejes rectangulares en que dz, dy; dz sean las
proyecciones de ds y llamando X, ¥, Z las de la aceleracién resultante de las
fuerzas exteriores, respecto a los tres ejes elegidos, se tiemen las ecuaciones
generales de la Hidrostatica, débidas a Euler:

ép -
—_— = a
P aw
2) _19p _y
Py
3.
1 90 _ g
P dz

Multiplicadas estas tres ecuaciones por dz, dy, dz, respeetivamente, su-
mindolas ¥ tomando en cuenta que el primer miembro es el diferencial
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total de p se tiene:

3) —%dp:de-j—Ydy-}-Zdz

El. primer miembro es integrable siempre que conozeamos la relaeién
entre p y p; esta relacibn es la ecuacién caracteristica. En los fliidos in-
compresibles, es decit, los liguidos, esa ecuaciém es:

— Po
B 14 at

en que p, es-la densidad a la temperatura 0°; a e el coeficiente de dilatacion
¥ 1 la temperatura. Como se ve, p es independiente de p En los gases la
eonacién caracteristica es:

_ o
= A+an) P

en que «.y ¢ tiepen' el mismo significado anterior; p, es la densidad a 0° y a
Ia presifn p,; p es la presion. Como se ve ¢ es proporeional a p.

Se llaman superficies de nivel o superficies equipotenciales a las su-
perficies de igual presién, igual densidad e igual temperatura que cumpler
con la condieién:

_:_dpz-xm+rdy+z'iz=o

Bstas superfities, como indican las ecuaciones, dan trabajo nulo para
desplazamientos sobre ellds y son, por consiguiente, normales en todos sus
puntos a la direccion de las fuerzas exteriores.

8. Liguidos y gases en equilibrio bajo su peso.—El caso de mayor in-
terés préictico lo ‘presentan los fliidos sometidos a su peso como nica fuerza
exterior. Si tomamos los ¢jes coordenados rectangulares X e ¥ en un plano
horizontal y el de'las Z vertical ascendente, en la ecuacién 3), X e-Y valdrén
cero y Z=-—y, aceleracion de gravedad con signo negativo; por lo tanto:

4) %dp:—gdz

En liguidos ‘incompresibles; efectuando la integracién desde una cota
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z, en que la presién es p, hasta otra cota arbitraria 2, donde vaidrd p, se
obtendra

p—po=p8 (2,—2)

El producto de la masa de la unidad de Volumen por la aceleracidn
de la gravedad nos da el peso de la unidad de volumen o, peso especifico que

llamaremos y.

La ultima ecuacidn puede escribirse, si la dividimoes por sy = =,
como sigue:
; i [
L)) tot+ —— =14 ————=cle.
Y E

expresién yue nos dice gue en un liquido incompresible es constante la sama
de la cota ¥ de la presién unitaria dividida por el peso espeeifico.

La razén h=p/v homogenea a una longitud, es llamada “alfure de
presion’’, nues es la altura de la columna liguida capaz de produeitr la
presidn’ p

La suma cdnstante dada por la expresion 5}, llamada carga, cota piezo:
métrice o altura pidzométrice, resime la ley de reparticién’ de presiones en un
1iqui{{o pesado en equilibrio. Por esto se le llama ““ley Hidrostatical’. Ela indr
ca que si a partir de la cota.z de un puntoe de un liquido en reposo se agregs
Verticalmente la altura de presion. se llega al lugar geoméfrico llamado **plans
de carge'’, i el liquido se extiende hasta ese plano, ahi la presidn es nula:
encima np hay peso alguno, estd vaelo. (1),

Las superficies de nivel en los flidos pesados en equilibrio son ple-
nos herizontales; por lo tanto, lo seran la. superficie libre de un liguido ¢
superficle de ¢l en contacto cou ung. atmosfera constante y la superficie de
separacion de liguidos de distinto pese especifico, superpuestos,

Una columna liguida de altura ¥ produce en su pie la presidn p = yh;
por lo tanto, las presiones que dos liguides dé distinto peso _especifico’ pro-
dueirin eon igual desnivel, guardarédn: la razén. de sus pesos especificos. A
la inversa; una presion dada produpcira desnivelaciones:inversamente pro-
poreionales & los pesos especificos:

p=rili=1h

(1} Las experienclas de Askenasy,, repetidas por otros botdnpicos; de hacer subir.
sgua indefinidamente, aun no bien explieadss,- pareeén, sin- embarge, deberse e ac.
tioues eléctricas. A estas aceiones se deberin Ju subids de lr eavia en’grandes drbales
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de dopde:

En los flaidos compresibles o gases podemos poner:
p=Kp

y, por lo tanto, la integracion de ld ecuacion £) nos da:

6) L-L =g (-2

En ‘las aplicaciones usuales de la Hidraulica se supone ¢dnstante !a
presién atmosfériea; su valor medio se acepta dé ‘10000 Kg/m?, Se la llama
atmésfera métrica y sus: ‘elturas representativas son: h=10000 : 1000 = 17
metros de agua; h = 10000 : 1‘:‘600_.0?'33 metros de mercurio. En eolmnnas
de aire de poca 1m1mrtune|a se aupone i delmdad 1ndependlente de la pre-
sidn; 1118{,0 segun lo dieho anterwrmente a igualdad de desniveles de hire v
agus, correspcnden \'armuones de presion de 1,25/1000. Las variaciones d«
presién de aire son ;leaprt-uahlea a.l ladé de las del agua. En los liguides su-
‘perpul:htos, ¢l minimo de potenual exige, pars el equilibrio estable, que los
.més pesados se vayan abajo.

9. Aplicaciones diversas. Equilibrio sélifo.—Una de las aplicaciones
praclicas mas inmediata de los principics expuestos la constituyen los piezd-
meétros, dparatos destinados & medir diferen
¢iss de presion por 'medio de columnas liqui
das pesadas o livianas. Con un ejemplo ve-
remos su teoria.

Supongamos unidos dos depdsitos por
un tubo de seceifn constante en forma de
“Ues", comn en la figure 3. Los depositos
estin llenos de agus ¥ sus cotas piezomiétri-
cas son respectivamente h, y Ay, siendo h;
mayor gue h.. Las dos partes: bajas de las
[es esthn llenas de mereurio y entre atubas
ramas ¥ a continuacién de ellas hay agua. Se pide determinar Ta altura h de
Jlas columnas iguales de mereuric de ambos tubos que eomunican los depdsitos.
Las columnas descienden del lado de la mayor cota piczométriea ky ¥ as-
cienden -del lado del otro depdsito.

Fig. 3
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En Ios puntos 4 ¥y B hay la misma presion, pues por ambos puntos
pasa un plano equipotencial. La presién en B excede a la de £ en

Twh

siendo Yw el peso espeeifico del mercurio. La de E es menor que la de C en el
valor ¥ h, i v es el peso eﬂpecif'ien del agua, Las de ¢ ¥ D son iguales por la
razon antediche, y la de D excede a la de F' en ywh.

En resumen, el exceso de presién entre los puntos 4 y F estd equili-
brado en el piegdmetro por dos columnas de mercurio de altura h menos una
de ngua. Sobre un mismo plano horizontal, por ejemplo, el que pasa per 4.
la diferencia de altura piezométrica cntre los dos depbsitos es:

Tm—1

2h
’ T

La diferencia de cotas piezométrieas entre los depdsitos es hi—hs, dife-
rencia que es justamente equilibrada por los desniveles del mercurio en A
piezémetro. Por lo tanto, la diferencia de presiones se puede eseribir:

T (i —he) =21 (yo—)
de donde:

A .. S
2 (te—T)

Como ejemplo de la variacién de.presiones en los fliidos compresibiles,
podrfamos ealeular la reparticién de presibn atmosfériea, La férmula a que
se lleza puede comsiderarse vomo elemental en la nivelacién barométrica.

En la eeuacién 6), g K, sacado de la ecuacion caracteristica corres.
pondiente, vale:

7 Ea

=

Reemplazando los valores, notando que g po es el peso del aire a 0* v &
presién p., que vale 1,25 Kg/m® ¥ si tomames p,= 10000 Kg/m? o sea, la
presidn atmosfériea métrica, se tiene:

1,25

9 R = e (T ¥ a D)
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que introducido en la eeuacién ya eitada nos da:

r 1,25

= -—.—-——-—-—-(z.,—z)
pe 10000 (1+ at)

L

Despejando L p y recordando que a=0,00336, nos queda:

0,000125,
Lp=—5oagay— (%o —2) + L 10000

Si se pudiera ‘aceptar, en desacuerdo con la experiencia, él equilibris
isotérmico, o sea, f=rcte.; 10° por ejemplo, tendriamos:

Lp=0,000121 (2,—z) + 9,211
Partiendo de z,=0 se obtiene finalmente:

Lp=0.211—0,000121 z

Dando valores a z se tendrian los valores de p que van a continuacién

z 0 1000 2000 3000 5000 10000 20000 nietros
p 10000 8910 7940 7080 5560 3020 900 Kg/m?
P/t 035 0,655 0584 0,520 0408 0222 0066 Columna de Hg.

No corresponde aqui tratar el problema més cercano a la realidad, del
equilibrio adiabético.

Equilibrio 's6lido.—La ley de variacién de presiones dada por la ecua-
cibn 3) es aplicable a los flidos en movimlento, si éste se efectiia en todo
el conjunto sii' deformaciones. Tal sucede, por'lo menos aproximadamente, en
el liquido contenido en un vaso que gira en torno de un eje vertical. Este
movimiento de rotacién del vaso que va comunieindose desde las paredes a
las capas liquidas vecinas y que por éstas se propaga a todo el conjunto, se
acepta perfeceionado en toda la masa, eonstituyendo un caso del fendmeno
llamado “‘equilibrio sdlido”’.

En este caso es posible aplicar al fliido en movimiento la ecuacidn
de equilibrio, si de acuerdo con el principio de D’Alembert se agrega a la
aceleracion de las. fuerzas exteriores la fuerza de inercia, que es.el, produe-
to de la masa por la aceleracion efectiva cambiada de signo. 'En nuestro
caso la fuerza de inercia es la fuerza centrifuga.

Eligiendo un sistema de ejes en que el de las Z coincida con el eje de
rotacién y otro radial, podremos escribir la ecuacién 3) notando que la pro
yeecién Z vale — g v que cn el radio se proyecta en verdadera magnitud la
aceleracion centrifuga que vale w?r, si la velocidad angular constante es .
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La ecuacién diferencial 3) nos dice en este caso:

—idp:co’rdr—gde

Supongamos que el origen de codrdenadas estd en el punto en que la
superficie libre corta al -eje de rotacién o eje Z; descontemos la presién at-
mosfériea e integremos desde z=0, donde,p = 0 y r = 0, hasta un valor 2
en que el radio es r y la presion p. Dividiendo por g tenemos:

» r z
—i—f rip:i"ff rdr— f dz
Vgt 4 [ J 0

0 sea:

ecuacién que nos da la altura de presién en el punto de coordenadas z y r, Si
hacemos p/y=cfe. tendremos la.eecuacién de una superficie de nivel ¥y ecomo
. caso especial para p/y==0, la superficie libre, Las super-
ficies de nivel son paraboloides de revolucién en torno del
—— 0500 — eje Z.

T } Esespro—En un vaso cilindrico de 0,5 metros de
(LY ! didmetro y I m. de altura hay 0,700 m® de agua. Se im-
prime al vaso una rotacién en torno de su eje, de 120

E.- vueltas por minuto. Se pide determinar la fotma y ubi-
cacién de In superficie libre del liquido. (Fig. 4).
- o La ecuacién del paraboloide de la superficie libre, con:
! tando la z desde el punto en que ella corta el eje, es
s
Fig. 4 =y

La veloeidad angular vale, en radianes por segundo:

120 , 2%
=" =—=1256 seg?
2] 0 b seg

v por lo tanto, introduciendo valores:

12,56
i = 8,04 r2
T Pl
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Dando valores a r se tienen los siguientes puntos de la traza de la sa-
perficie libre sobre un plano vertical’ diametral:

r= 0 005 010 015 020 025 metros,
¢= 0 002 008 018 032 0503 "

Liog filtimos valores de # y z indican que 0,503 metros mis alto que el
punto de origen, el  parabolgide corta la pared del vaso.

Para determinar la posicién del origen respecto a la base del vaso,
basta eseribir la ecuacién que dice que la suma del volumen del liguido més
el hueco del paraboloide es igual al vplumen del cilindre cuya pared toca el
liguido.

El volumen hueco del paraboloide es Y4 #r2h, siendo r el radio del
cilindro, en este caso 0,25 mts. y & la altura que vale 0,503. Asi calculado el
volumen del paraboloide es 0,0494 m® E] volunen del liguido es 0,7 m®. lla-
mando z, la altura del origen de las 2, contada desde el fondo, tendremos la
ecuacidn:

= 0,25% (0,508 4 '2,) = 0,100 + 0,0494

de donde:
z,=0,259 m,

Interesante también desde el punto de
vista ‘téenico, pero 'realizable en la préectica
solamente en circunstancias especiales, es al
“equilibrio sdlide que se produce en forno
de un eje horizontal”

En este caso, si O es la proyeceién del
cje de rotacién en la figura 5, un elemento’
de volumen liquido situado en el punto B,
a la distanecia radial r del eje, estd sometide
a sn peso, ¢cuya fuerza por unidad de masa
es ¢, y'a la fuerza centrifuga que es ?r. El
tridngulo 4BC, construido con los veetores
g, w7 y su resultante, es semejante al OBO,
formado por el radio r, la prolongacién de la
resultante y la vertical’ levantada desde 0.
Se tiene, pues, la relacién:

Fig. 5
00, _«
g el
0 sea
00,=-2_
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Kl punto B es un punto cualquiera; podremos, por lo tanto, hacer la
misma eonstrueeién para otro, y obtener el mismo punto 0, que dista g/w? de
0O, constante para todos los puntos que consideremos. Esta significa que el
punto O es de concurrencia de todas las resultantes, y en consecuencia, que
las superficies de nivel, normales a la resultante, son superficies ecilindricas
cuyo eje, paralelo al de rotacién, pasa por 0O, La superficie libre lo seria
también, pero como nd es de revolucién en torno del eje de rotacién, su con-
servacién exigiria deformaciones o deslizamientos del liguido, contrarios a

la hipétesis del equilibrio sélido.
Es de notar que O, tiende a confundirse con 0 cuando la velocidad de

rotacién tiende a infinito. Si el recipiente estd. totalmente lleno, es tam-
bién posible la verificacidn de este equilibrio sélido.

10. Principio de Arquimedes.—Pura estudiar las presiones totales y,
el equilibrio de los cuerpos flotantes, se aplica el llamado principio de Ar-
quimedes, cuyo enunciado va a continuacién: ‘‘Un cuerpo inmdvil, total o
parcialmente sumergido en un liguido, estd sometido a presiones que tienen
una resultante tniea, vertical asecendente, cuyo punto de aplicacién es el een:
tro de gravedad del volumen liquido desalojado por el cuerpo ¥ cuya mag-
nitud es el peso de este volumen de fliido”’

Este pl'mclplo es una consecuencia de aceptar que el sélido sumer
gldo no afecta la isotropia del fliido en equilibrio, es decir, que en la su-
perficie del sélido la capilaridad es despreciable y las presiones son norma-
les. Es como si se dijera que las presiones que se ejercitan sobre la superfi-
eie del cuerpo sumergido son las mismas que se ejercitarian en ese lugar si
el cuerpo sumergido no existiera y continuara’el fldido.

Se aplica el principio a cuerpos sumergidos en liquidos superpuestos
contando los pesos de los volimenes desalojados de cada liquido entre los

planos horizontales de separacion. En cuerpos flo-
A tantes se desprecia el peso del aire desalojado.

Se puede demostrar este principio descomponien-
do el cuerpo en infinitos prismas elementales, hori-
zontales primero y verticales después, y estudiando las
presiones a que estin sometidas sus bases. .Conside-

" rando un prisma horizontal elemental (fig. 6) encon-
Fig. 6 tramos que. las presiones unitarias sobre ambas bases

oblienas son de igual magnitud, pues ambas valen el

peso de la columna liquida de unidad de superficie y cuya altura es
la altura piezométrica. El valor de la presién total es esa presién unita-:
ria por el respectivo elemento de drea y se proyecta cada una sobre la di-
reccién horizontal del prisma, multiplicada por el coseno del dngulo que for-
ma la presién con esa direceién, el dngulo es igual al que forma la cara obli-
cua con la seccion recta del prisma. Cada proyeccién vale entonces la pre-
sién unitaria por la seccién recta y son, por consiguiente, iguales y de signo
contrario. Su suma sera, por lo tanto, Emla. Igual cosa ocurre con todas

1 C—

g
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las eomponentes horizontales. Luego la resultante, no teniendo compomnente
horizontal,. es vertical. ;

Si descomponemos el cuerpo en pr]sma‘. elementales verticales, es vi-
lida la consideracion anterior sobre el angulo El exceso de presién en la
base inferior sobre la de la superficie superior es la altura del prisma ele-
mental multiplicada por el peso especifico del agua y por su seceién recta,
es deeir, el peso del prisma como si fuera liquido. Lia suma de todos estos
excesos nos da, para. la resultante, el valor del peso del liquido desalojado.
El punto “de aplicacién de la resultante es, por consiguiente, el centro de
gravedad del fliido desalojado, que puede coineidir o no con el del cuerpo,
¥y que se llama ‘“centro de carena’’. -

Mas sencillamente pudo haberse demostrado el principio de Arquime
des, atendiendo a que las presiones que se e;ercltrm sobre un cuerpo sumer-
gido son iguales a las que se ejercitarian sobre la superficie de la masa li-
quida que ¢] reemplaza. Esta masa fliida estaria en equilibrio ¥, por lo tan-
to, su peso es igual a la resultante de las presiones que obrarian: sobré su su
perficie, por lo tanto, esta resultante es igual y de signo contrario al peso
del liquido desalojado y se aplica en el centro de carena.

En los cuerpos flotantes, las presiones superiores en los prismas ele-,
mentales son nulas. La parte sumergida se llama carena.

La resultante de las presiones se llama ‘‘subpresign’’, peso perdido o
desplazamiento.

11. Presiones totales,—Si las paredes son planas, es sencillo el edleu-
lo 'de presiones totales sobre Areas limitadas de ellas. Se trata en este caso
de presiones elementales normales a la pared, que forman un sistema de fuer-
zas paralelas del mismo sentido, que siguen una ley de variacién proporciona!
a la altura vertical del liquido; equivale el sistema a una resultante tdnica.
Si la pared tiene plano vertical de simetria, en él estari situada la resul-
tante, porque en ese plano estdn las resultantes parciales de las presiones so-
bre fajas horizontales elementales.

Sea- caleular - la presién total sobre unsa
irea limitada situada en una phred plana
que forma un éngulo = con la horizontal
(fig. 7). Elijamos como eje de las X la in-
terseceion de la pared con la superficie li-
bre, y el de las ¥ en la linea de maxima pen-
diente del plano en que estd el drea. Un ele-
mento dw soporta una presién total elemental
vhdw; h vale ysena, y por lo tanto, la pre-
sién es: v ysenadw: La presién total es, por ser las fuerzas paralelas la suma
algebraica de todas las elementales hasta cubrir el Area.

Q
7) P=<seno y dw

(4

Fig. 7

Notando que el integral es el momento estftico de la seecién respec-
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to al eje OX, producto del drea Q por la distancia del centro de-gravedad
de ella al eje, llamando 7 la coordenada de dicho centro se tiene:

7a) P—=vsenaQn

Como % 1 sem « es la presién en el centro de gravedad, se puede decir,
que la presion total es el producto de la presién en el eentro de gravedad
por la magnitud del drea.

Los momentos de la presion en un elemento dw respecto a los ejes, son:

v sen a yf dw
ysenaxy do

Los momentos de la resultante son pues:

Q
M—=vysena- y*do=Pa
o

Q
L=vysena zydo=Pb
0

Las coordenadas a y b del punto de aplicacién de la resultante sobre
el direa las obtendremos dividiendo estos momentos de la resultante por la

magnitud de ella:
Q Q
Iy dw 2y de
0 0

8y o= T__ b N T
ydo y do
0 0

En el valor de a de las expresiones 8) e} numerador es el momento de
inercia del drea con respectc del eje de las X. Este momento de inercia re-

ferido al que el drea da respect, al eje horizontal que pasa por su centro de
gravedad, vale:

e+ Q7
I, vale a su vez Q g? llamando ¢ al radio de giro. Notando que el denominador
vale, como se dijo, &7, se puede eseribir )

p-z
8a) a:.r,-{--T-‘—
(l
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es decir; que el punto de aplicacién de la presién total o centro de presién
estd siempre més bajo que el centro de gravedad del area. La ecuacién 8)
ademas, demuestra que a medida que aumenta la profundidad a que se encuen-
tra situada el area considerada, tienden a coincidir el centro de gravedad con
el centro de presion.

Si el drea es horizontal, las féormulas 7¢) y 8) conducen a una inde-
terminacién aparente que se salva considerando que sobre el drea obra un sis-
tema de fuerzas paralelas e iguales, o si se guiere, que la resultante vale el
peso del ecilindro liquido que gravita sobre el area.

El cilculo de las presiones sobre paredes curvas se. puede efectuar di-
vidiéndolas en secciones pequeiias asimilables a dreas planas o descomponien:
do las presiones elementales en tres componentes: dos horizontales de diree-
ciones elegidas y una vertical. Las resultantes parciales de estos tres siste-
mas pueden no coneurrir,

Cada resultante horizontal tiene la .misma magnitud y linea de ae-
eién de la presién total que obra en la proveceién del drea curva sobre un pla-
no vertical perpendicular a la direceién de ella. La componente vertical tie-
-ne la magnitud y-linea de accién del peso del cilindro vertical de liguide que
gravita sobre el area. Si la superficie curva estd limitada por.una curva pla-
na, segin el prineipio de Arquimedes, la presién equivale al sistema de fuer-
zas constituido por la presién que se ejercita sobre el dred plana que limita
a la curva y por el peso del volumen del lignido encerrado entre ambas su-

perficies.

Se acostumbra descontar de todas partes la presién atmosférica cuan-
do ella obra en ambes lados ‘del drea cuya presidn se caleula. .
" En fliides sometidos a grandes presiones se
suelen despreeciar, en freas pequenas, las varia-

ciones .de presion debidas a la ley hidrostatica, 0 X
1
1
|

EJsempro 1.—Calcular la presién total y la
‘ubicacién del centro de presién sobre el drea
triangular de la figura 8, situada en la pared
vertical de un estanque, cuyo vértice dista dos
metros de la superficie libre y que tiene un lado

vertieal. .
Lia distancia del centro de gravedad del O Loy
tridngulo a la superficie libre es: ' l
1,5m. —i
242 X2=2333 mis |
3 X2=3, Ls. Y
Lia presion unitaria a esa altura es <+ 3,32 .
. Fig. 8

Kg/m?; el area del tridngulo es 1,5 m2 Por lo
tanto la presién total es:

P =+X3,33X1,5=5000 Kgs.
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Sobre un elemento de area,
dﬁn:i"f—- (y=—3) dy

obra la presién unitaria < y; por lo tanto, la presién total sobre el ele-
mento es:

1,5

pdo=v—"—(y—2) ydy

que da, si el eje de las ¥ pasa por el lado vertical, los momentos:

respecto al eje de las X: w075 (y—2) yrdy

respecto al eje de las ¥: ———::;;— 0,75 (y—2)*y dy

Los momentos de la resultante respecto a los ejes valen:

4
M=0,75"~ f (y —2) y*dy = 17000 Kg. m.

4

-

L:a,ssg—f (y —R)*ydy=2625Kg. m.
2J) 2

M 17000 L 2625
—_ = — ] L = — — ——— = 0,525 m.
B g i W "= P = 3000 el

Esempro 2.—Caleular la presién total y el punto de aplicacién de
ella sobre la superficie de cuarto de cilindro
recto de 2 m. de radio y 3 m. de altura colocado
horizontalmente como lo indica la figura 9.
Como esta superficie tiene plano de sime-
tria la resultante estd situada en este plano,
Descomponiendo las presiones en una hori-
zontal P,, perpendicular -al. plano MNPQ, y en
otra vertical P,; avaluaremos separadamente
ambas resultantes parciales. La -horizantal vale:

Ppo=1y X 1 X 6=6000 Kgs._
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¥ su linea de accién horizontal estd, dplicando la férmula general 8a), a

3 X P
@y ___W)ia_d-i- 1=1,333 m. de la superficie libre,

La componente vertical, peso del cnarto del cilindro liguido, vale:

vxriX3
Pe= "—-—4——2 9425 KQ‘S.

y su linea de aceién dista a.=0,6 rX0,707 = 0,848 m. deducida de la situa-
cién del centro de gravedad del sector (1), a partir de la vertical que pasa

por el .centro de figura del cilindro.
’ El valor de la resultante general, o sea, la presion total sobre la su-

perficie curva es:

P = \/6000% 4 9425° = 11171 Kgs.
Su inclinacién respecto a la horizontal es

fipe ) i
92=giog =

También puede caleularse esta inclinacidon tomando en cuenta que la
resultante pasa por el eje del cilindro, debido a que todas
las componentes pasan por él, Conocidos @y y a2 tenemos.  q.qnn
(Fig. 9a) : 1

ey
-~

1,333 z
tga= G,SZS“ i 1,57

| 3,=113m

¢

12. Cuerpos flotantes.—Estudiaremos las condicio-
nes elementales del qqu'ﬂibrio_ de los euerpos flotantes. Fig. 9ﬂ

En un cuerpo totalmente sumergido, en equilibrio,
euyo peso es, por lo tanto, igual al producto de su volumen por el peso es-
pecifico del flaido, la subpresién es igual ‘al peso del euerpo. La condicién
pri_mera de equilibrio es que el centro de carena ¥ el de gravedad del cuer-
po estén en una vertical. Estos centros mo coineidirin si el cuerpo no es
homogénea.

Para gue el equilibrio sea estable, es necesario que el centro de gra-
vedad "esté mis bajo. que el centro de carena, pues una rotacién en torno de
éste originaria un par de reaccién, constituido por la subpresién ascendente

(1) Hutte, edicién espaiiola, 1938, Tomo 1. Pig. 268,
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que se aplica en el centro de carena y el peso aplicado en el centro de
gravedad,” que tiende a restablecer la forma de equilibrio que existia, que
es de’ poteneial minimo, (Fig. 10.)

Si el centro de gravedad y el de carena estin en una
vertical, pero aquel arriba, el equilibrio es inestable, pues cual
quier rotacion en torno del centro de carena, gemera un par
que tiende a llevar el centro de gravedad a su posicion mas ba-
ja. Una rotacién virtual en torno de un eje vertical, daria tra-
bajos nulos de las fuerzas, peso y subpresién. Otro tanto suce-
de con una traslacion horizontal, de manera que estos movi-
mientos manifiestan indiferencia al equilibrio.

Para el equilibrio de cuerpos flotantes es necesario qu~ Fig. 10
el peso del cuerpp y la subpresién sean iguales y que los pun-
tos de aplicacion de las fuerzas se encuentren en una vertical. Pero si ima-
ginamos un cuerpo flotante homogéneo, es imposible gue el centro de gra-
vedad esté més bajo que el centro de.carena. Rotaciones virtuales en torno
del centro de carena alterarian su volumen y forma trasladando .su eentro.
De modo que la condicién de equilibrio estable en este caso es distinta de
la de los cuerpos sumergidos.

Para estudiarla, consideraremos tnicamente el caso de un sélido flo-
tante que tiene un plano vertical de simetria en que estdn situados el centro
de gravedad y el de carena, considerando tres rotaciones y tres traslacio-
nes infinitesimales.

Cualguiera traslacién horizontal normal a las fuerzas, no da trabajo,
v, por lo tanto, acusa indiferencia del equilibrio para ella. -Una traslacién
vertical ascendente dl-.‘rmnuve la subpreswn ¥ genera la reaccién correspon-
diente que vunelve a sumergir ¢l cuerpo a la posicion de equilibrio. Una tras-
lacién vertical descendente,
al aumentar la subpresion,
tiende también a .restablecer
el equilibrio.

Una rotacion virtual de
eje vertical, no hace tampo-
co-trahajar las fuerzas. Que-
da por examinar el caso de
rotaciones de ejes horizonta-
les. Nos limitaremos a consi
derar rotaciones.que no saean
al.centro de carena’del pla-
no de simetria que lo con-

tiene.
. En la figura 11 hemos di-
Fig. 11 bujado el sélido tlotante en

su rotacién virtual elemen.
tal de eje horizontal da, perpendicular al plano de simetria. Para el estudio,
elegiremos una rofacién que no altere el volumen de la carena. Los planos
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de trazas AR y ED son las flotaciones anteriores y posterior a la rotacién,
llamando ‘‘flotacion’” a la prolongacién del plano de la superficie libre
dentro del sélido.

Observando la figura 11a, se ve que por efecto de la rqtacién en torno del
eje 001 el centro de la carena- (' se ha trasladado ¥ que se ha generado “un
par compuesto de la subpresién vertical ascendente aplicada en el nuevo C
v el peso aplicado en (. Vemos ademds, en la fig. 71a, que si la vertical ele-

vada desde el nuevo C corta a la linea XX,
que une el -angiqu (' eon (7, més arriba que

X G, en un punto M, este par tiende a restable-

GAM M cer la posicién de equilibrio. Tio contrario

¢ ocurre si M estd entre C' y G. Por lo tanto,

c ¢ Ja condicién de equilibrio estable es que la

X X C distancia CM sea mayor que la distancia CG.

E] punto M eunya ubicacién es decisi-

D ” va para la estabilidad del equilibrio se llama
= ©®) “metacentro’’” .
Fig. 11a Se reduce, pues, el problema a eneon-

trar la distancia metacéntrica CM..
Primero debemos motar que si consideramos los husos de trazas AOE
¥ ODB (iguales por hipétesis), como constituidos por los prismas elementales
engendrados por la rotacién, de base'd @ y de altura rda, el integral desde
un extremo a otro ha de ser nulo:

Q
da rdew=—0
1 i

Como da no es cero, por, hipdtesis, el otro factor debe serlo. Luego.
el momento estitico de la superficie de flotacién, ‘'es nulo. Por lo tanto, el
l:jé 00, pisa por.el centro de gravedad de ella.

Tomemos momentos de los voliimenes de carena respecto a la traza del
plano bisector de los husos, en el plano de simetria, traza que pasa por el
centro- de gravedad de ellos. El momento de los voliimenes podemos des-
componerlo en dos sumandos: momento de la parte comin, inferior a.la linea
EOB y momento de los husos de seceién AOE, de la carena antes de la ro-
taeién y DOB de la posterior a ella.

Como el momento de cada huso respecto a ese eje es nulo, por ser el .

-eje X; X, bisector, se sigue que ambas carenas dan momentos iguales con
respecto a ese eje. De aqui se deduce que los centros de carena (' y () estin
sobre una recta paralela al eje X; X,

La diferéncia de los momentos de los voliumenes de carena respec-
to al eje Xo ¥, perpendicular al bisector y situado también en el pla-
no de simetria, es ¥V X C€;, llamado V el volumen de la carena (pues’
el momento de la carena primitiva es ¥V 3 C E; el de la segunda es VX C; R,
de signo contrario al anterior). Las distancias C R y €y R son normales al
eje X, X, como se desprendq del paralelismo de CCy con X; X,
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Esa diferencia de momentos debe ser debida a los husos, parte no
comiin de los voltunenes de la carena, ella vale:

. Q

d 2 rdoe
o

El integral es el momento de inercia de la superficfe de flotacion res-
pecto al eje 00y, que pasa por su centro de gravedad. La diferencia de los

momentos se puede eseribir:
V X CC], =Idua

Notando que d « es igual a CC,;/CM, se tiene finalmente que:

Y I
) CM :—1;—-

La distancia entre el centro de carena y el metacentro es, por con-
siguiente, igual a la razén entre el momento de inercia de la superficie de
flotacion y el volumen de la carena. Para que el equilibrio sea estable ha
de ser mayor que la distancia entre el centro de carena y el centro de
gravedad.

EJempPLOs.—1) Se puede averiguar el peso especifico que debe tener
una viga cuadrada de madera, considerada homogénea, para que flote con un
lado o con una diagonal horizontal.

2) Aqui nos contentaremos con averiguar qué proporecion debe haber
entre el didmetro de la base y la altura de un cilindro homogéneo que pesa
500 Kg/m® para que flote con su eje vertical. -

La parte sumergida es la mitad del volumen del cilindro. .

Si llamamos x a la razén que buseamos (r==D:h), obtendremos
D=xh y, por lo tanto, el volumen de la carena serd: '

Vo =D*h 2 m x> R

4X2 | 8

El momento de inercia de la flotacion, que es igual al que dan las
bases del cilindro, respecto a un diimetro, vale:

I— =Dy ':;1:‘ A
64 =~ 64
La distancia CM .es:
il lee SRR o IR

V. zedz h* 8
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La distancia entre el centro de carena y el centro de gravedad es 14 h,
por consiguiente, se tiene:

hox® h
= ailfnee
& 7 4

W

22

rz 1,41

La raiz negativa no tiene Significado, 'y por lo tanto, podemos decir
que es posible la flotacion de un cilindro homogéneo que pesa 500 Kg/m?, con
su eje vertical, si el didmetro de la base es mayor que 1,41 veces la altura.

En el Laboratorio de Hidrdulica se pueden experimentar los prinei-
pios de Pascal y Arquimedes, las presiones totales y las condiciones de’ equi-
librio de cuerpos flotantes.

Salvo el caso de fenémenos capilares, -de los cnales se puede preseindir
en la prictica del ingeniero, puede decirse que.la Hidrostatica estd perfecta-
mente comprobada por la experimentacion,



CAPITULO III

Nociones fundamentales de Hidraulica

13. Ecuaciones fundamentales—14." Clasificacion de los escurrimientos.—
15. Movimiento permanente del liquido perfecto. Teorema de Bernou-
li—16. Corrientes liquidas, gasto.—17. Extension de la suma de Bernou-
Wi a toda la corriente. Ejemplo—18. Variaeidn de la swma de Bernoulli
en corrientes abiertas. Escurrimiento c¢ritico. Velocidad de propagacion de
las ondas—19. Cilewlo de la profundidad critica y del Bernoulli critico.
Ejemplos y aplicaciones.—20. Potencia hidrdulica,—21. Pérdidas de carga.

13. 'Eci.m'cim 'fundamentales,—Para establecer las ecuaciones gene-
rales del movimiento de cada particula liquida, en funcién de las fuerzas
exteriores que la solicitan, tomando en cuenta las ligazones que provienen
de la forma de la canalizacién y de las demds condiciones del eseurrimiento,
se puede recurrir, como se hace en Ja Dindmica del sélido, a eseribir, 1a "eeua-
cion itineraria de cada moléeula, es decir, las relaciones que dan las coorde-
nadas actuales en funcién de las fuerzas solicitantes y de las coordenadas
iniciales. Estas ecnaciones que constituyen el sistema de Lagrange, deriva-
das tespeeto al tiempo, darian la veloeidad de Tas particulas. Si en vez de

- seguir este camine ordinario, se considera el régimen del movimiento de la
particula, o sea, si estudiamos en cada punto fijo del espacio las veloeida-
des con que va pasando el fliido en eada instante, vélocidades que dependen
de las fuerzas solicitantes y del tiempo, obtendremos relaciones en que apa-
recerdn las proyecciones de Jas' velocidades sobre ejes coordenados en fun-
cién de las fuerzas solicitantes y de dicho tiempo. Este 1iltimo es el “sistema
de Ewler”: es el til en Hidraulica. Se establecerfin las ecuaciones de Euler
en liguidos perfectos y podrin ser usadas en liquides naturales, con frota-
mientos, agregéndoles términos correctivos.
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Consideremos, pues, siguiendo a Euler, un fliido perfecto que se mue-:
ve bajo la accién de fuerzas exteriores proporcionales a la masa de' él, ¥
un punto fijo en el espacio dentro de la masa liquida. Se-elige un sistema
de ejes coordenados ortogonales en el que x, ¥, z, son las coordenadas del
punto considerado; u, v, w, las proyecciones sobre los ejes de la velocidad que
posee una particula al pasar por el punto fijo considerado, en el instante #;
X Y, Z, las proyecciones de la aceleracién resultante de las fuerzas exte-
riores; o sea, las .proyecciones sobre los ejes, de las fuerzas que obran sobre
la unidad de masa del fliido; p la presién en el punto en el instante f,
que es independiente de la orientacién del plano sobre el cual se considere
actuando, pues el liquido es perfecto, ¥ p la masa especifica, que es constan-
te en los liquidos incompresibles, pero que en general es también funecién
.de las coordenadas del punto y del tiempo.

Las componentes u, v, w, de la velocidad varian en du, dv, dw en e] tiem-
po dt, siendo du, dv, dw, los diferénciales totales de la velocidad, respecto a las
cuatro variables x, v, 2, {. La variacién de la velocidad se expresa, pues, refe-
rente al eje de las X.

a a ! a
du =—— dt do <dz + - dy + e
¢ ax oy az

La aceleracién efectiva de la particula a su paso por el punto fijo es
esta variaciéon por unidad de tiempo, o sea:

.du _ du dude  dudy , dudz __ du du , Ou au
oy T oz

-+ + u — 4 v

dt — 9t " dxdt ' eydl " 9z dl — ol ar
Consideremos ahord la particula elemen-

tal flaida, mévil, con la forma de ud parale-

lepipedo rectangular, - cuyas aristas estan

orientadas segin los ejes y miden dx, dy, dz

(Fig. 12). Sobre ella obran las fuerzas exte-

riores, cuya ‘aceleracién resultante se proyee-

ta, como se dijo, en X, ¥, Z y las presiones

én sus caras. x
Podemos eseribir la eecuacién dinamica

respecto al eje de las X, notando que si p es

la presion en gl centro de gravedad del pa-

ralelepipedo, en las caras antagdénicas de mag-

nitud dyds, esa presién es: " Fig. 12
A ép ap
# 2 ox o y ax i

¥ las presiones totales sobre dichas earas serin el producto de estas presio-
nes unitarias por la magnitud dydz del area. Las fuerzas exteriores dan por
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resultante, respeeto al eje de las X, el producto de la masa pdx dydz por
X, que es la proyeccidn de la aceleracién resultante de ellas sobre dicho eje.
Se tiene, pues, la ecunacion:

du Can du
pdxdydz ——+ T + v ETS u ) (p___T_—.d:c)dydz
) 1 dp .
= (g vt sy

Simplificada y dividida por p, esta eeunaeién y las otras dos andlogas
respeeto al eje de las ¥ y de las Z, guedan:

611 dn an 17 dp
ar +in é". i dy o dz _-X_T dx
an dp v 1 dp
1 e i, L, - s L
) TR e =¥ ==
dir e éhr du 1 dp
et y T¥ e TA4T e

que son las ecuaciones de la Hidrodinamieca debidas a Euler,

Si en estas ecunaciones suponemos nulas las veloeidades, sus derivadas
también lo serin. Se obtienen asi las ecuaciones generales de la Hidrostati-
ca. Se podria decir a la inversa, que las ecuaciones de-la Hidrodinimica pue-
den obtenerse de las de la Hidrostitica agregando a las fuerzas éxteriores
que figuran en ellas las fuerzas de inercia por unidad de masa, de acuerdo
con el prineipio de D’Alembert.

Los liquidos perfectos son incompresibles; la densidad  es constante
en ellos. Si se conocen ademds todas las fuerzas exteriores, las ecuaciones 1)
dan tres relaciones entre las cuatro funciones, u, v, w, p de -las variables
independientes z, y, 2z, t. Es necesario, pues, establécer una euarta relacién
para dejar determinado el sistema. Esta relacién se obtiene de la condicitn
dc- incompresibilidad del liquide o de la invariabilidad del vulumc-n, llnmadﬂ

‘conacidn de continuidad®’.

Supongamos. un paralelepipedo reeto fijo en el espacio, euyas arisias
elementales sean dz, dy, dz. En el centro de gravedad de él, de coordenadas
z, ¥, 2, la veloeidad tiene de proyecciones u, v, w, Por este paralelepipedo
ideal pasa el lignido. En la cara anterior.de magnitud dy dz, en el instante
t, la velocidad sobre el eje de las X se proyecta en:
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¥ entra, en consecuencia, un volumen:

(u — -;-.— gi d;:)dy dz

Sale por la cara posterior, de igual m&gnitud, un volumen:
" 1 du
(v 4+ -, —-a—lr— dr) dy dz

La diferencia con el que entrd es:

1 du 1 oy dy
(!& - -_éu:—dz) ly dz — (w + 5 5 t?x) dydz —=.— —éT ’d.cdydz

Andlogamentp por las otras caras, la diferencia entre el volumen que
entra'y sale en el instante f es:

dy
e -Ey— dy dz dr

i)
— a_w dz dy dz

Cemo no pudo guedarse nada dentro del paralelepipedo, pues el li-
quido es incompresible, se tiene:

ad ' dw
—.--—u— dz dy dz — ﬁ-rI_ijil'ﬂ!z de —-——— dedydz=0
az dy dz

0 sea, simplemente:

du dy dw
2 Sk, 99 oW
) or + dy + dz 0
Con estd ecuacién queda determinado el sistema de ecunaciones de la Hi-
drodinimica del liguido perfecto.

14. OClasificacién de los escurrimientos.—Antes de proceder a la in-
tegracién de las ecuaciones fundamentales en la forma restringida en que sélo
podemos hacerlo, es necesario conocer las clases de movimientos liquides que
vamos a estudiar y la nomenclatara que se usa comunmente.
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La forma més interesante de escurrimiento liquido ‘es la de ‘‘corrien-
te”’, que definiremos eomo un haz de trayectorias o *‘filetes liquidos’’ rectos
¥ paralelos, o de pequefia curvatura y lenta convergencia o divergencia. Las
eorrientes pueden ser ‘‘impermanentes’ y ‘‘permanenfes’’ segiin que en cada
punta del espacio varien o no las circunstancias del eseurrimiento, que sen
la velocidad, la presién, ete. Las corrientes permanentes o independientes del
tiempo en -dada punto, se caracterizan por la invariabilidad de la Hseeeibn
normal’’ o corte plano perpendicular a los filetes o direccién de la veloeidad
de las particulas. La seccién normal puede, sin embargo, ser lentamente va-
riable a lo largo del camino de la corriente. Si ademds de no variar una
seceién, son iguales a ella las sucesivas a lo largo del camino, el movimiento
de las particulas es uniforme, ¥y en este caso se tienen las ‘‘corrientes wmi-
formes’’.-8i a la invariabilidad de cada seceién corresponde una lenta con-
vergencia o divergencia general de la corriente, es decir, si las seeciones su-
cesivas van aumentando o disminuyendo, se tienen las corrientes ‘‘permanery-
tes gradwalmente variadas’. En\ éstas las velocidades reciben continuamente
aceleraciones positivas o negativas. 3

Se llaman *‘corrientes abiertas’’, o en “‘contorne abierto’”, aquellas
que tienen parte de la seccién normal en contaeto con la atmdsfera; tales son
los canales. *‘Cerradas’ o en ‘‘contorno cerrado’ aquellas cuyo perimetro esté
totalmente rodeado de paredes; tal es una cafieria.

Algunos autores llaman movimiento variado. a los cambios de magni-
tud, forma de seecién y demés circunstancias del escurrimiento gue se veri-
fican en cortos espacios. Nosotms llamamos “smgidanda.des” (1) a estas eir-
cunstancias del eseurrimiento.

En canales de riego se encuentran ficilmente escurr)m)entos perms.nen‘
tes, uniformes y variades. En cafierias también es fheil encontrar corrientes
uniformes. Las olas son ejemplo de movimientos impermanentes. Un rebalse
o vertedero es una singularidad.

Es util agregar a estas definiciones ‘dg los escurrimientos que estu-
diaremos, las denominaciones de uso frecuente en Hidraulica; denominaciones
que nada tienen de absoluto.

El lugar geométrico de los centros de gravedad de las'secciones suce-
sivas de las corrientes eerradas, el punto medio de la superficie libre en las
abiertas, se denomina ‘‘eje hidrdulico’’. El eje hidridulico comstituye genc-
ralmente la mas sencilla refereneia de la corriente.

Se llaman “ﬂﬂpd\s liguidas’’ a los chorros que se mueven en el aire
cuando son de seceién rectangular de base horizontal. Si todas las dimen-
siones de los chorros son de magpitudes comparables, se llaman ‘‘venas li-
quidas’’,

El escurrimiento por filetes paralelos que, como hemos dicho, ecarae-
teriza a las corrientes, se verifica en la prictica -en corriemtes de muy .poea
veloeidad. Si las veloeidades son mayores de cierta velocidad llamada ‘“limite’’,

(1) Este nombre, que nos parece muy apropiado, ha sido dado por Boulanger, enyo
tomo IT de Hidrduliea General lo denomina *Probldmds & singularités et applications'’.
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el escurrimiento es desordenado; las trayectorias, lejos de ser rectas, son tortuo-
sas y variables de un momento a otro; las corrientes se ven atravesadas po¢
movimientos giratorios que nacen en las paredes y revuelven toda la masa. Si
hay superficie libre, estos movimientos son visibles por las ondulaciones de
ellas. :

Osborne Reynolds, en Inglaterra, entre 1883 y 1884, hizo ver la existen-
cia de la velocidad limite gque separa estas dos formas de escurrimiento y caleu.
16 su valor, proporcional, inversamente a las dimensiones de la seccién ¥y di-
rectamente a la viscosidad del liquido. Hacia escurrir el liguido por un tubo
de vidrio, en cuyo centro dejaba escapar un filete coloreado. Si el movimient:
de la corriente era lento, el filete coloreado seguia una trayectoria reeta; si au-
mentaba la velocidad bruscamente se coloreaba toda la masa, lo que hacia ver
que el escurrimiento se verificaba en forma turbulenta, semejante a las volutas
de humo en el aire. 4

Existen, pues, dos regimenes muy diferentes en el escurrimiento por fi-
letes paralelos: el propio de las pequeiias enrrjentES ¥ pequeiiisimas velocidades,
llamado por esto, escurrimiento '‘capilar’' o ““estrafificado’, (por capas), de
Poiseuille (doctor franeés, que lo descubrié estudiando el moviz-niento de la
sangre -en los vasos capilared), y el ‘“‘furbulento” de las velocidades de In
prictica, llamado por eso ‘‘hidriulico’’,

Las ecuaciones son aplicables al ]ir.LuidD perfecto que se mueve con
movimiento estratificado.

En los movimientos hidraulicos se obkerva que las ¥eleeidadox en cada
punto varian con una especie de periodicidad llamada '‘pwlsacidn®’, euya fre-
euencia y amplitud, mayor cerca de las paredes ¥y que en un mismo punto
de la seceifm varia inversamente con la veloeidad, mide en cierto modo el
grado de turbulencia.

;C{Smn abordar el estudio de las corrientes con movimiento hidriulies,
desordenailo en sus trayectorias y de movimientos siempre variables en cada
punto? Se debe a Boussinesq la aplicacién de las ecnaciones generales a es-
tas corrientes, las que més frecuentemente interesan al ingeniero.

En escurrimientos turbulentos euyas condieiones de produecién eran
independientes del tiempo, por lo que podrian ser consideradas permanentes,
demostraron las experiencias de Bazin, que a pesar de la pulsacién, el va-
lor medio de la velocidad en cada punto era constante en direccién y magni-
tud. El tiempo necesario para apreciar ese valor, término medio, debe ser
a lo menos de uno a dos minutos.

Basado en_este hecho, coneibié Boussinesq el ‘‘movimiento medio local’",
escurrimiento hipotético en que la velocidad en cada punto del espacio =3
continuamente el término medio en magnitud v direceion, de las velocidades
eon gue las moléetulas del liguido pasan por ese lugar.

También se puede aplicar este concepto a los movimientos imperma-
nentes con lenta impermanencia, tal que al caleular los términos medios de
las weloeidades en eada punto se suprima la pulsaeién, mas no la \’nr’iaciéﬂ
general correspondiente & la impermanencia,
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Lins ecuacjones generales aplicadas a los movimientos turbulentos son
simplemente el término medio de los correspondientes a los movimientos rea-
les instantineos. B

La Hidrdaulica estudia casi exelnsivamente el movimiento de dorrien-
tes mediax locales permanenfes de agua que se muneve sometida a su peso co-
mo uniea fuerza exterior. Se 'aeeptn que tal forma de escnrrimiento se ve-
rifiea cuaudo las condiciones externas permanecen invariables, aunque se pro-
duzea una eorriente turbulenta.

Ademas, calenlaremos cbmo permanentes algunos movimientos cuya
lenta impermanencia no afecte los calenlos, tales como vaciamiento de de-
positos, por ejemplo. )

Si los frotamicentos son despreciables, los movimientos de los liquidos
son regidos por el ‘“icorema de Bernoulli’’, integral de las ecuaciones de Eu-
ler, que resuelve directamente enestiones sencillas si se conoce la forma de las
trayectorias. Esto sucede en los casos que hemos llamado singularidades, es-
pecialmente si ellas se verifican sin chogues de masas liquidas; pues esta
cireunstancéia acusa una absorcién de energia, euya avaluacién. se debe gene-
ralmente a la experiencia.

Movimientos en que es impreseindible tomar en' cuenta los frotamiena
tos ¥y que apoyindose en la experimentacién se sabe ealcular, son las corrien-
tes permanentes uniformes y las corrientes permanentes variadas.

15. Movimiento permanente del liquido perfecto.—Teorema de Ber-
noulli.—Apliquemos las ecuaciones fundamentales a una particula mévil, so-
licitada por la gravedad como tnica fuerza externa y animada de un movi-
miento permanente. En un tiempo elemental efectuaré un cambio de lugar ds.
Elijamos un sistema de ejes coordenados rectaugular orientado de modo- que
el eje de las Z sea vertical ascendente, lo que nos da:

X =0 Y=o L=—g

Llamando dx, dy, dz las proyecciones del cambio-de lugar ds y notan-
do ademis que, por ser permanente el escurrimiento, las derivadas parciales
de la velocidad respecto al tiempo son nulas, las ecuaciones de Euler, mul-
tiplicadas por la respectiva proyeccién del desplazamiento, serén:

1 adp au A | A
o g f?-?‘-—-—( % - +v 3y +u g, ')d:r-

1 dp - dy dy v
—P——a—y—dy_— # e +v - 3y +w -—-) ay

1 dp ﬂn' du du

e Pode=—(u +v G w )dz‘—-gdz

3, —1lidréulica.
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Sumadas las tres, observando que se pueden hacer los siguientes reem-
plazos:

udy— Z‘ dy=vdz
o dz .
udz-————ardz__wd::

dy
vdz = sz —wdy

ge obtiene:
3.4 L's+--—- dy + —— p dz):—ydzL( udx—ﬂ‘—-l-udy Eoi28 -+
? ( g : dx ay

A

6
+uds——---—- +uri’.r-———— +vdy —— fvdz . -+wdz B -+

aw dw
+ wdy By + wdz a-‘:)

El paréntesis del primer rhiembro es el diferencial total de p; el del se-
gundo es el-diferencial total de:

1
o (u? 4 vt + w*)
en que el paréntesis es el cuadrado de la velocidad V. Se tiene,.en consecuencia:

it (hr)

Integrando en el liquido perfecto, dividiendo por g y notando que
pg=r, se tiene: '

2) z+-2~+-:—-=Cfc.
BT

Este es el teorema de Daniel Bernoulli (lo dié a la publieidad en 1733)
que expresa que en un liquido perfecto sometido a su peso y animado de un
movimiento permanente es coustante en el camino de cada particula la suma
de la altura geométrica o eota z, de la altura de presién p/y v de la “altura
de velocidad’’ V*/2g. Los dos primeros términos en eonjunto forman la “‘eofa
piezoméirica’, cuya constancia define ¢] equilibrio de los flhiidos pesados. La
altura de velocidad o la ‘“altura representativa de la velocidad’’, es la altura
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desde donde cayendo un punto material pesado, sin'velocidad inicial, ad-
quieré la velocidnd V; pues evidentemente h =V2%/2g da V=1\/32gh. La
suma de jos tres té¢rminos se llama ““carga total’’ o ““suma de Bernoulli'' o sim«
plemente “‘Bermoulli’’.

La constancia de la suma’ de Bernoulli a lo largo de una trayectoria,
demostrada para el liquido perfecto en movimiento permanente, se aplica a
los ligpidos reales cunando los frotamientos son despreciables y a los escu-
rrimientos impermanentes cuyas variaciones lentas ede régimen permiten pres-
cindir de las derivadas parciales de la veloeidad con respecto al tiempo, al
caleular las aceleraciones de la particula liquida en las ecuaciones funda-
mentales.

La eonstancia de la suma de Bernoulli que se verifica a lo largo del
camino real de una particula, se aplica también al eamino medio local de las
particulas que escurren con movimiento permanente turbulento.

Es evidente que'el teorema de Bernoulli, como las ecuaciones dinémi-
cas de donde se deduee, es, aplicable a los movimientos absolutos y a los
relativos a un sistema de comparacion animado de un movimiento recto ¥
uniforme. )

Este feorema es la expresion del principio de la ‘““conservacidn de la
energia’’ aplicado a particulas de un liguido perfecto que escurre por su
peso con movimiento permanente. '

Como tal liquido es incompresible, las variaciones de presién no su-
ponen ¢ambio de energia interna en las particulas; por lo tanto, los incre-
mentos de energia cinética son iguales a los trabajos que las fuerzas exterio-
res efectian sobre la particula liquida considerada. De otro modo, equivale
a decir que si agregamos la energia cinética de la partienla a las energias
potenciales de las fuerzas que obran sobre ella: el peso y las presiones del
liquido que la rodea, se obtiene una suma constante.

La suma ‘de Bernoulli da estas energias por unidad de peso.- En efec-

Q. men u# - .
to, la energia cinética de la particula de masa m es—— M vT y St peso es m g;
lnego, por unidad de peso, la energia cindtica es:
1 mov? v?

2 mg 27

El potencial del peso de la particula, o sea, la capacids.‘& de su peso
para hacer trabajo es my 2 si ella estd situada,a la cota z. Por unidad de pe-
so este potencial es evidentemente z.

El potencial de las presiones por unidad de peso es p/vy, es decir, que
el trabajo que cfectiian las presiones sobre las particulas de.liquido perfecto
ineompresible, tiene por medida, caleculada por unidad de peso, la variacién.
de altura de presién desde una posicién inicial a otra final.

Las presiones son acciones interiores de la masa ligquida, pero- exterio-
res a la particula incompresible considerada, por lo tanto, la invariabilidad
de la energia interna, al efectuarse cambios de presién en la particula (inva-
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riabilidad correlativa a su incompresibilidad), exige que las variaciones de
presién se conviertan en variaciomes inversas de cota o altura de velocidad.
Ll trabajo positivo o negativo gque las presiones efectiian’ sobre las particu-
las es ignal y de signo contrario al que realizan sobre las particulas eireunveci-
nas y ocasionan en ellas una variacién inversa de cota o altura de veloci-
dad. La altura de resion va midiendo estos transportes de cdergia de una
pavticula a otra. Un anmento de altura de presién en la particula contem-
plada indiea gue la energia einética o la potencial de su peso que se ha per-
dido la adquiere otra u otras particaulas y puede volver a ella si desciende
nuevamente la altura de presion. T :

Aun en los lignidos naturales compresibles, pero elisticos, es insigni-
ficante el aprisionamiento de energia dentro de cada particula, en compara-
cién con la variacién de p/y, cuando la presién aumenta; lo que permite la
extensién pricticamente exacta de Jo anteriormente dicho a los liquidos na-
turales.

Como confirmacién de lo expuesto en el parrafo anterior,
caleularemos la energia interna que se almacena en una partieu-
la liquida de velumen inicial ¥, que se comprime por efecto de ?&
un aumento de presion p (Fig 13). Sobre un élemento do de
su superficie existe la fuerza pdw que efectiia un trabajo pde dz. o
La integral de los dw dx, extendida a toda la superficic es dV ¥
la energia total almacenada en una variacién desde un volumen
primitivo ¥, al final ¥, es: Fig. 13

1’1
- pdVv
Vo

Por cada atmésfera en que se awmenta la presién, un volumen primiti-
vo de agua disminuye en 0,00005 V,; por lo tanto, podemos eseribir, si acepta-
mos ¢que la variacién de volumen sea constante:

qv_ 0.00005
dp 10000 °
luego:

. 0,00005
4V =""70000 "%

En una variacién de presion de p, a p la energia interna por unidad de
peso almacenada serd, (reemplazando dV por su valor en funcién de p) :

p
0.000 000 005 0.000 000 000 (5
bbbk B pdpz_._q_?_—’ (p® — p,t)
1V » 2

Si suponemos, p,=—=0 y p=—100000 Kg/m?, es decir, una variaecién de
presién cuya altura representativa es 100 metros de agna, la energia total
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almaernada por unidad de peso serin 2,5 em,, despreciable al lado de loy
100 metvos. 7

Son confirmaciones experimentales del teorema de Bernoulli todas las
enestiones de Ilidriulica que en é se apoyan: pero una comprobacion di
reeta ln comstituye el eurioso experimento verificado por Déndt Banki.
(Enereia-Atalakulasok Folyaddékokban, Budapest 1920, pag. 5).

En el aparato dibunjade en esquema en la figure 14, abriendo-la llave

M se deja eseurrir el agua del estanque por el tubo MN. El trozo A de dicho

tubo es de goma de paredes muy delgas

das, de mado que las presiones interiores

¥ exteriores se transmiten facilmente. E!

trozo A va cubierto de una ampolla de

vidrio B unida a un tubo de goma mas

ernesa, pero  [lexible, que permite, sn-

B hiendo o bajande el embudo, aumentar

N , 0 disminuir la presion en la ampolla B

W Se nota que al subir el embudo, o sea, al

Fig. 14 A aumentar la presiin en ??. el tubo de zo-

e ma .4 se hincha; por el eontrario. se con-

trae al bajar la presién. Esto comprueba que transmitido al interior del tn-

bo A el aumento de p, debe disminuir #2/2¢; lo que para verificarse neee-

sita aumento de la séceidn de esentrimiento, es decir, dilatacién del tubo de

goma ¥ vice-versa. Tanki hace notar fque se prodlucen vibraciones del trozo

de goma yor efectn de las variaciones de presién, para las cnales no ve nia

explicneion satisfactorin, En el laboratorio hemos observado las mismas vi-

braciones, notande en la goma, gque ficilmente se rompia, la tendencia a
hincharse o a eontraerse.

El teorema de Bernoulli tieme representacién gri-
fica sencilla. Si a lo largo de la trayectoria real o media
local de cota z (Fig. 15) se agrega la altura de presion

v la altura de velocidad, se obtiene la traza de un plang g vi
horizontal, llamado ““plans de carga dindmica’ o simple- 5
mente ”p!&m de carga’. Lia linea que separa las alturas \1\]\
de presion de las alturas de velocidad se llama ‘‘linea ¥ g_
piezométrica’, pues es la linea hasta donde llegaria la _l’,,,,
columna de liquido, colocando piezometros dlstribmdos a z z,
lo largo de la trayectoria del filete, ——bmmmm A
La trayectoria o lugar geométrico de 2, la linea Fig. 15

piezométrica y el plano de carga no pueden cortarse, pues

las alturas de presién y de velocidad son siempre positivas, Mis aGn, para
que el escurrimiento de los liquidos naturales se verifique en forma continua,
la altura de presién ni siquiera puede bajar de un cierto valor. que depende
de la naturaleza del liquido y de la calidad y cantidad de gases disueltos, que
en las bajas presiones tienden a desprenderse, formamdo vapores que .cortan
el eseurrimiento.
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Para los cilenlos ordinarios de la Hidrduliea se descuentan los
10 metros de la presion atmosférica; suelen asi resultar presiones ne-
gativas.

EigmeLo—En un punto de la trayectoria de un filete de cota 1,50 m..
Ia presién es de 3 Kg/em?* y la velocidad es de 2,5 m/seg. Se quiere conocer la
presidn en otro punto en gue ha cota de lu frayectoria es de 0,50 m. y la velo-
cidad se ha aumentado a 3 m/seg.

La presién en el primer punto,es de 3 Kg/em?, es decir, 30 000 Kg/m?
¥ la altura de presion es:

p _ 30000 _ .
—_—— e 3 i
Y 1000

La altura de veloeidad micial, obtenida de la Tabla N.° 1, en la cual, frente
a cada valor de & viene el de \/ 2gh, es de 0,32m, Esta tabla que va en la
pig. B0 se ha calenlado tomando para g el valor 9,8 m/seg®, valor de la ace-
leracién de gravedad en Santiago. Por lo tanto, la suma de Bernoulli vale:

1,5 4+ 30 4 0,32=31,82 m,

; v?
En el segundo punto la altura de velocidad es 9—9: 0,46 m. Lue-
go se tiene:

31,82=0,50 +-$—+ 0,46

P —30,86m. p = 30860 Kg/m?
- .

16. Oorrientes liquidas.- Gasto.—Las corrientes, definidas como haces
de filetes reales, o medios Joecales paralelos, constituyen la forma de eseurri-
‘miento que més interesa en Hidrdulica, En ellas, la magnitud que tiene mayor
importancia es el ‘“gasto’ o candal, que es el volumen liquido gue pasa por
una seccién en la unidad de tiempo. Definiéndolo en forma analitiea para
abarear corrientes impermanentes, diremos que es la razin entre el volumen
elemental que pasa v el tiempo elemental que demora en eseurrir:

Si u es la velocidad de escurrimiento’'de un filete en el “instante con-
siderado, enya seecibn normal es dw, el volumen elemental que esenrre en
un tiempo dt es un prisma-de altura u df- y base dw, por lo tanto, el gasto
clemental del filete es:



tlasto—Velogidad media - 39

4) q e, WHEHR e
dt

El gasto total de una corriente de seecién normal Q es:

Q
3) Q:f u dw
0

Si la seecion’ no es normal a la veloeidad, se considerarid la componeén-
“te normal en cada filete. En escurrimiento turbulento la velocidad que se ha
de considerar en eada filete es la media loeal.

Se llama ‘‘wvelocidad media’’ al término medio aritmético de las com-
ponentes normales de las velocidades de todos los filetes de la corriente o,
en otras palabras, a }a velocidad que multiplicada por la seccién da el gasto:

(o]
. e 9

En una corriente permanente el gasto que pasa por cada seecién es
constante, Cuando no hay alimentaciones o entregas constantes d= él en al-
gunos puntos, resulta constante en todas las secciones sucesivas, y se puede
eseribir:

7) Qo Ue=0, 0, — cle.

de donde se deduce:

8) =

es decir, que las velocidades medias de corrientes permnanentes de gasto cons-
tante guardan relacién inversa con las secciones respectivas. Si las secciones
son ecireulares, la razén de las velocidades medias seri inversa del cuadrado
de los diametros.

Este hecho constituye la condicién™ de econtinuidad de liguidos ineom-
presibles que escurren con movimiento permanente y gasto constante.

En liquidos incompresibles eon movimiento impermanente, la condi-
cién de continuidad se obtiene, relacionando la variacién del gasto a lo largo
del camino, con la de la seccién en el tiempo. En efecto, considerando el
volumen liquido encerrado entre dos seceiones que distan ds y cuyos gastos son.

3 ; 3
Qy Q-+ -—a? ds entra por la primera seccion un volumen @ di y sale por la
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Q

segunda un volumen: (Q 4- 3s

ds) dt

La wariacion. de volumen es, pues:

Qdt— (@ +

aQ 8@
% ds) dt =— é-x--dsdt

La variacion de seccién que a este ineremento de volumen -corres-

ponde es:

expresando en funcién de ella el

_a—ﬂ— di

ineremento de volumen, tenemos:

a2

——dl ds

at

La igualdad de las dos expresiones de la variacién de volumen, debida

a la incompresibilidad del liquido,

_aq

ds

9) aQ
<

se. expresa:

aQ

ds it =——— dt ds

at

an
+ -—é? =0

ecuacién gue manifiesta que la variacién de gasto por unidad de longitud
es igual y de signo contrario a la variacién de seceién por unidad de tiempo.
La nocién de gasto nos da otra demostracion del teorema de Bernou-

i por medio de la aplicacién del

teorema de las fuerzas vivas a un filete de
liquido perfecto, de seccién elemental. que
escurre con movimiento permanente, soliei-
tada por su peso como tnica fuerza exterior,

Apliquemos el teorema a la masa li-
quida que escurre en un tiempo infinitesi-
mal dt por las secciones normales sucesivas,
desde una situacidn inieial A (#ig. 76) has-
ta otra final B donde llega al cabo de un
tiempo finito, La permanencia del mayi-
miento diee que por cada seceibn ln masa
elemental que escurre demorard en pasar el

mismo tiempo df, lo que equivale a decir que el gasto dQ es eonstante, El
semi-ineremento de la fuerza viva de la masa considerada, desde 4 a B, si U7,
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es la velocidad con que se traslada en A v T, la velocidad en B, serd

v dQdt "
L AR we—v
Esta cantidad ha de ser igual al trabajo que las fuerzas. que obran
sobre la masa, efectiian desde A a B, El trabajo d&l peso, si 2, ¥ z; son las.
cotas del centro de gravedad en las posiciones inicial y final,- serd:.

v (2g—2) dQ dt

Las otras fuerzas exteriores son las presiones que obran sobre la su-
perficie de la masa considerada. Las que obran sobre la envoltura cilindri-
ca son normales a ella y dan proyeccidn nula sobre el camino; por lo tanto,
sn trabajo es nulo. Quedan las de las secciones planas que la limitan, pues
podemos considerar la masa como un prisma recto. En su posicidn inicial.
la presion p,dw, que obra paralela al camino, trabaja a lo largo e
U,dt; pero llegada la ‘seccién posterior a la sec-
cién MN (Fig. 17) la presién es igual y de sentido
contrario a la que obraba en ese punto enando en lu
situacion MN estaba.la seccion anterior. Desde ahi
las presiones sobre las caras anteriores efectian -un
trabajo igual y de signo contrario al de las presioies

Fig. 17. en‘}a. cara ‘pmst-e‘rim'. Queda en B un saldo de tra-
bajo: — py de, Uy dt

Los frotamientos o componentes tangeneciales no existen pues, por hi-
potesis, se trata del liquido perfecto, y la energia interna no varia por ser el
liquido incompresible. En consecnencia, se tiene:

dQ dt

'_f_ (U —T2) =~ydQdt (zo— 1) 4 po U, do, dt — py Uy dey df
q
Simplificando ¥y notando. que:

da, U, =dw, Uy =dQ

queda:

Po U2
+ 29

,*

2ot 39

n
=2z 4+ —— +
1T -

que es la expresion del teorema de Bernoulli.

Las vcorrientes definidas como haces de filetes reales..o medio$-locales
paralelos o de curvatura muy pequeila, presentan una cualidad que simplifi-
ea mucho los cileulos. Ella es que ““en la seccién normal rige la ley hidros-
tatica’.



42 Curso de Hidrdulica General

En efecto, tomemos en el seno de una corriente un sistema de ejes
coordenados, dando al eje de las X' -la direeccion de la corriente *(Fig 18) ¥y
coloearido los ejes ¥ y Z en la seccién normial de modo que el primero sea
horizontal. Si aceptamos que Jas componen-
tes v" v w’ de la aceleracion de las partien-
las segiin estos ltimos ejes son nulas, ¥ to-
‘mamos en cuenta que la’ componente ¥ de
las fuerzas exteriores es nula y que Z valz
—g cos i, siendo i el dngulo‘que forma el
haz de filetes con la horizontal, las ecnacio-
nes de proyeccion sobre los iltimos ejes,
s0m:

1 ri'p_n

g dy
10)

2 dp

La tltima ecuaeidn es la expresion diferencial de la ley hidrostatica y la
de proyeccién sobre el eje T la confirma, pues dice que es nula la variacién de
presién en la horizontal. Si existe superficie libre la seceién gueda limitada
por ella en una recta horizontal. .

Lia ‘ecuacién dinimica sobre el eje de las X es frecuentemente estu-
diada introduciendo en ella los frotamientos. De ella se deduce la ecuacidn
general de las corrientes permanentes. !

17. Extensién de la suma de ‘Bermoulli a toda la corriente.—E| teo-
rema de Bernoulli' demostrado para un filete:

ut
z +—f -+ F 73 =cte.
se puede extender a toda Ja corriente, entre dos secciones en que rige ia ley
hidrostatica. Si queremos caleular e} valor medio de la suma de Bernoulli
que: corresponde en cada seeeién al eaudal gue pasa en la unidad de tiempe
por ella, multiplicaremos los Bernoulli de cada filete por d@, gasto de cads
uno, integraremos de cero a @ y dividiremos por Q:

Q 8
11) ._Qi[ (3+—$““{"§g )dQ:rte
0

Notando que en esta ecuacién z + p/~ es la cota piezométrica idéntica
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para todos los filetes, porque en la seccién rige la ley hidrostitiea, ¥ que, por
lo tanto, vale 1o mismo en todos los filetes, se obtiene:

) L

P 1 u*
Ila 2 < a: — 1) =rte.
) + 4 -+ 0 ., T dQ =rcte

Poniendo en vez de @ su valor QU ¥ udo=d@Q tenemos

Q

. 1
7 13 dw = cte.

Ijb) s+ "+W

G

3i para el cileule del valor medio se toma como coeficiente de im-
portaneia la seccion elemental de cada filete, equivale a deeir que se quiere
calcular el valor medio de la suma de Bernoulli del agua eomprendida, en un
instante dado,-entre dos seceiones infinitamente préximas (1). Como las sec-
ciones sucesivas van cambiando en el niovimiento variado, para tomar en
cuenta también esta clase de ecorrientes, no podriamos multiplicar el Bernou-
1li por los elementos de érea e integrar, pues no se eonservaria la constancia.
En cambio, al derivar el Bernoulli de un filete respecto al camino se ob-
tiene una cantidad nula, puesto que es constante; ella después de integrada
también seri nula. Dicha derivada es:

-dz
ds

dp w du .

1
s — =0
v di # g ds f

Multiplicando esta ecuacién por de, integrindola entre cero v £ ¥
dividiéndola por Q tendremos, en forma aniloga a la ecuacién 11):

Q
-1 df 1 dp - @t du
a9 e i —_— ——  da =
127 0 fﬂ (fr‘+ v ds 2 g ds )dm -

La suma de los dos primeros términos del paréntesis constituye la de-
rivada e la cota piezomdétrica, igual para todos los filetes porque rige la ley
hidrostftica, ¥, por lo tanto, tiene un valor constante en toda la seccidn; po-

* .
demos, en consecuencia, eseribir esta ecuacién como signe:

(1) La diferencia entre este wvalor medio y el ealeulade anteriormente ha sido
comentado por Bakhemeteff, sin Hegar a tomar en cuenta las variaciones de los eoefi-
cientes g ¥ o', de que luego hnblarenios, en sentido inverso a las varinciones de la velo.
cidad wedia (Coriolis and the energy principle in Hydmulics. A pplied Mechanice.—A SM.E.
hed-von Karman Aniversarvy volume 19419,
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Q
; «dz 1 dp 1 1 du _
12a) —fe—— -_f g_(.ﬁ_.fuim_.

Nada se altera si en el integral del tercer término introduecimos dentro
del signo derivada el gasto constante u di del filete, que estd fuera de él. Ada.
mas, invirtiendo el orden de la integracién y la derivacién respecto al ea-
mino, podemos eseribir finalmente la ecuacion:

Q
. dz 1 dp 1 4 . g
1) st v Tagw |, =0

. Tenemos, pues, dos integrales andlogas en las ecuaciones 11db) y 12b);
para encontrar su valor, en funcién de la velocidad wredia U, eseribamos gue
la velocidad de un filete es ignal a esta media’ mds un exeeso w, positivo
0 neégativo:

wu=U+4w
podemos eseribjr:
u w
PR S B
g=tvyg

el cuadrado de esta razon es:

HERE O

y el cubo:
Y=o e ()3

Multiplicando la primera, segunda y tercera potencia de la razén w/U
por du, integraudo de cero a Q y dividiendo por Q, se tiene:



Coeficicntes @, o' 7 © &5

p n[} 5 Q -2 .
w 1 K
2 — o g 2
0 o J 0
, 0 ; Q . rQ “2 Q
% w 3 w

Hj grde=1 + - oo gl et Tl pds

¢ 0 0 g

El primer miembre de la primera de estas ecuaciones vale lu unidad,_

‘Q _
pues udw, el gasto f} de la eorriente, aparece dividido por si mismo, Q¥ ;

0]

lnego ¢l integral ?"T*/ ) g da, es nulo, lo que era evidente al considevar

que este integral es el término medio de las diferencias de las velocidades in-
dividuales con la media. Aparece dividido por el gasto QT que no afeeta su

1

nulidad. En cambio, el integral o > de. no puede ser nulo, ¥ es siem-

r-a

pre positivo cualesquiera que sean los signos de los w individuales. Este in-
tezral es llamado generalmente w. En la dltima ecuaeidu aparece el infegral:

1 f 3

W
0 ﬁ"dm

o

euyo valor es generalmente muy pequefio, pues en él, los excesos positivos al
enbo que son por esto pequefios, tienden ademis a ser compensados con los
negativos.. Este integral peneralmente despreciable lo llamaremos g. (1).

Podemos, pues, escribir Ja segnnda y tercera de estas ecuaciones:

P Q

13) ate Wdo—=1+n=qa

(1) Tl coeficiente § serfi rigurosamente nulo en Ins repatticiones linenles_de
velocidad; tal coan tiende a suceder en Jas partes centrales de canales muy anchos,
en que la sola varineidn de velocidades qve hay qgue considerar es Ia de una vertieal,
¥ estn puede ace;ltarsevlinea'i.
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P 0

14) e wWde=143q+f=a

Estos coeficientes numéricos & y « (1), como generalmente se los de-
sigua, entran en el valor de los integrales que nos interesan, pues de aqui
obtenemos :

Q

wde=a QU2
u
Q

Wde=a QU
0

Introduciendo estos valores en las ecuaciones 110) y 12b) tendremos,
respectivamente :

p v
15 g+ —— 4 a—,- =cle.
) + 3 4 2y
dz 1 dp 1 d R
My e i

Sacando fuera el gasto constante esta ultima eeunacién es:

1z 1 - U
16) _f.._.+_ d_p +. ._E._ d

= (! U) =0

ds v ds

La ecuacién 13) nos dice que la energia cinética media de toda la co-
rriente se obtiene multiplicando la altura de velocidad media por el coefi-
ciente @. Los coeficientes @ v o que elevan el término medio aritmético U/ a
término. medio euadritico 'son siempre superiores a la unidad, y tres veces
superior el exceso de z sobre la unidad que el de o«’. Ambos se miden por
medio de w que depende de las diferencias relativas de velocidades y no de
sus valores absolutos en la seceién. Veremos en el estuclio de las corrientes, que
en movimiento uniforme su valor es eonstante y depende de la rugosidad de
las paredes. En régimen gradualmente variado las variaciones de a y « son
inversas de las de U/*/2g, v, en general, lo mismo sucede en las singularida-
des en que varia ['%/2g entre dos secciones en que rige la ley hidrostitica.
En efeeto, al pasar de una seccion a otra, si en ambas rige la ley hidrostatica,

(1} Las denominaciones de los coeficientes dadns ngqui son universalmente se-
guidas por nutores franceses, En otros paises sg¢ invierten, ecomd sucede con autores
italisnos y de los EE, TT.
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la cota piezométrica tieme un valor comiin para todos los filetes en cada una
de esas secciones: si hay variaciones en la cota piezométrica comiin entre am-
bas secciones, es porgue la diferencia se ha convertido en altura de veloci-
dad. En otras palabras, todos los filetes reciben inerementos iguales de altu-
ra de velocidad, es decir, varian su velocidad en una misma cantidad; por lo
tanfo, si ‘“ese incremento es positive’’, todas las velocidades de la segunda
seceidn ‘‘fienden a igualarse’’, si es megativo, sus diferencias relativas han -
aumentado. La experiencia confirma este légico razonamiento (1).

En el liguido perfeeto, libre de frotamientos, en que el Bernoulli se
conserva, se puede encontrar una relacién entre las variaciones de m y las de
U. En efecto, si derivamos la ecuacién 15) con respecto al camino, se tiene:

15a) g ;AL @b, 4 (= e ) =o

ds ¥ v ds *as 2g
Igualindola con la ecuacién 76) se- obtiene:

1) %( Aog )H‘" _c;i_ el

reemplazando « y « por sus valores en funcién de w, multiplicando por ds
¥ par g, obtenemos (2):

17a) d[(1+31;)—-g-’—]=0d[(1+n)t}}

ejecutando la diferenciacién indieada:

{1} He aqul tres casos experimentales que demuszstran este razonamiento. Los tres
corresponden a aceleraciones muy ripidas de la corriente. La aceleracitn aparece in.
dieada por la @ltima cclumna, que da-el nfimero de alturas de velocidades iniciales en
que se ha aumentado la altura de velocidad final. La primera columna es el coeficien-
te antes de la aceleracién, In segunda es el coeficiente en ln corriente ya aceleradn;

la terecrn, A_E_}_'_. da ¢l aumento de U#/Zy medido en metros,
=8

2 o [a ia= AU? OBSERVACTONES

4] g o oI, |

——— ] S P
1;283 l 1,020 h,236 4,15 Canal  Penmul  (Colehngua Chile 1822)
1,547 1,013 0,444 6,70 (Canal Zemita { Nuble rro1825)
1,241 | 1,008 | 0,071 | 29,60 1Canal Mansel. (O'Higgins T 1933)
| ! {
(2) Se sup B =0: siempre que asi sea, serin rigurosas lus conclusiones que

siguen, sin embargo, dada. la pequeiicz de dicho eoeficiente, tienen wvalidez general
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3

18) (143m) U0 4. g-U*dn=(1+1) Udu + Ui dy
£dU dr,
18 —_—
a), 5 5

Esta relaeion manifiesta. que las variaciones relativas de la velocidad
son inversas y cuatro veces meuores que las del coeflc;ente n, como se dedu-
cia de Jo dicha anteriormente. Tutegrando esta expresién obtenemos :

4 Log U =— Log v - cfe.
18b) % U4 = cfe.

De la ecnacién 18¢) podemos obtener el valor de dq que reemplazado en
la 18} nos da la identidad :

e
(I—8m) Tal=(1—3)d

o si dividimos por ¢ y por ds obtendremos en cada miembro de la 17):

d- 0*
19 1—31) — —
) ( " 5 "o
Recordando que los miembros de la 77) son los dltimos términos de la
16) ¥ de la 15a), tendriamos la ecuaeion eompleta:

ds 1 dp d U=
T 1i—3 —_—
20) e ") & B 0

ecuacién que demuestra que si se quiere calenlar las variaciones de la ener-
gia cinética entre des secciones, computadas éstas, por las alturas de velo-
cidad media, es necesario multiplicar su diferencic. por ‘im  niimero menor
que la unidad, como lo habia previsto Dupuit (1) ¥ manifieste el error en
que incurren algunos hidraulicistas que al poner
G‘"E I_U
2g

atribuyen a a” el valor de =1 -+ 31, coeficiente que es siempre mayor gue la
unidad. ’ '

(1) Dupuit: Etudes théoriques ct practifues sur le mouvement des eaux courrantes,
1848, pigs. €9 y siguientes



Coeficiente que afecta o lds diferencias de alturas de velocidad ) £9 -~

La ecuacién 20) multiplicada por ds es integrable:

,*
- 21 +-%l 2

. 1 g -
20a) : g(z+£) iyl (1—3n) dU? =0
Do i T 2 g 3

Z, 4+ — Ue?

El integral del segundo término lo podemos hacer encontrando un
adecuado valor (I — 34') que sea el valor medio de este coeficiente en el cam-
po de integracién: como los valores sucesivos 1 — 37 en todo dicho eampo son
menores que la unidad, lo serd también ese valor medio (I —3n") que ha de

U, — U2

multiplicar a la diferencia — 79

1).

(1) Facil es demostrar que el walor 'I]' es precisa te el té
métrico de los valores extremos. En efecto:

i U, U,
i §
- f (1—3q) dU* = 7 (dU* — 3q 8UAT)
U, . U,

s Ull'_vﬂl 3 U‘
SR Ty WL

Us

el filtimo integral, se puede escribir:

U,
3 atr
—_— e ot
g Ll
U
Como el valor de x U' es constante, segin la ion 18b), llaméndol
dolo del aigno integral, queda:
v,
3K au
g Us

3K 1 L1
2g \ U 205 )

4.—Hidrduliea.

medio geo-

K y sacfin-
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Integrando se’ tiene':

Po U,2 Uy

21 o+ L —Z?‘-— ’] _2-9'__ =0
de donde se deduce:
U2 —U2
' p/
208) - CA— >1
1— 38y Do 21

2o+—T' —’31‘—‘1'—‘

esta-Felaci6n nos dice que entre dos secciones de una corriente de liquido per-
fecto es mayor la diferencia de alturas de velocided media que las diferencias
de cotas piemniétrieas entre ellas o, como podriamos decir, que el rendimiento
de las energias cinéticas computadas por las velocidades medias és mayor que
la unidad.

Algunos Indraullcxsts.s asignan 8 @ =1 4~ 3y un valor ﬁmco tal como 10/9;
este valor no es real. En.movimiento uniforme turbulento, ha- dado Bazin rela-

“la constaneia de 5 U' supone la de su raiz ¥, por lo tanto, se puede eseribir:

E=Us Ull'\/n.-m

de modo que el integral, reduciendo en el paréntesis, resulta finalmente, igual a:
] Lr., L —-Ty* = U.
—%7V en v,, T =4 Vmn
Por lo tanto:
U,
177 o =T v —
= (L—3p) 40" = T 1—3\/mm)
Uu

. T
es tiec:r, "=\ nm

. No hay que olvidar que este resultndo como su fundamento 7 U = cte., suponen
que g =14 q, es deeir que 3 es absolutamente nule, lo que no se cumple sino on
ciertas leyes de reparticién de velocidades. En los liquidos reales, eon frotamientos, no
se puede pretender que qU' sea constante, cuando ellos existan apreciables, entre dos sce-
ciones de filetes paralelos. Es pues posible acercarse a esta condicién cuando entre
ambas secciones aumentp la velocidad, pero no cuando haya un retardo, pues los en-
sanchamientos que equivalen & los retardos de velocidad se verifican en' longitudes
congiderables, en las cuales no se puede prescmd:r de los frotamientos. Tal observa.
elén hace Boussinesq y también De Mnrclu.
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ciones experimentales que deben tomarse en esos casos; en movimiento gra-
dualmente variado, demostraremos que puede. pre‘aclnd)rse de @ y en las sin-
gularidades (1) debe aceptarse a de acuerdo con las circunstancias del fent-
meno en estudio. .Mas vale tomar en todo caso a—1, como lo hacen muchos.
autores (2) que apartarse de la unidad en distinto sentido que el exigido por
la teoria y la experiencia (3).

EJempPLo.—En un canal rectangular se conoce en una seccion A (Fig.
19) la ley de reparticién de velocidades en una vertical, que es dada por la ex-

2
presién 1..',_..2——3—:;:2 en m :ség. En esta expresion « es la velocidad a la

prOfl.lnd]dad z, contada desde la superficie libre. La pmfuudldad total en A4
: es hy=—1,50 m. Se pide caléular ia pro- -
T ‘g; fundidad en otra seccién D en que €l fon-
;?%ﬁ::_g do ha subido 0,4 m., si en A y D rige la
e - ley hidrostatica y es aplicable al teore-
2 y ) ma de:Bernoulli. - )
Para caleular la suma de.Bernou-
1i en A necesitamos conocer la veloci-
dad media Ux y da. Haciendo el céleu-

lo por umdad de ancho, calculemos pre-
viamente el’ gasto.

15 ’
Q= (2——-—x3)dm—2 ><1,.'5—-——'2—-~{;—_225m3/seg

(1) Bazin da aguas arriba de vertederos valores de y variables entre 1,4"y 2,43,
producidos por retardes continuados de . velocidades muy pequeiins (entre 0,3 ¥
0,4 m/seg.), en canales de paredes muy lisas. Son ademés valores deducidos em forma
indirecta. En canales de tierra con retardos de velocidides de magnitudes ahsolutas
mayores, hemos medido directamente valores de g que llegaban al valor méximo 1,60.
En movimientos ideales estratificados, uniformes, el chileulo da g —2. Los. sefiores
O'Brien ¢ Hickox (.A..pphed fluid Mechanics, 1937, pigs. 272) dan valores.de g do
1,8, 2 y hasta 2,08 en canales relativamente muy hondos, de 1,30 m. de sncho y hondu.
ras variables de 1,50 a 3 m.

(2) Lang (Hiitte}.— Russell: Hidrauliea - {Tecnolbgico. de, Boston) 1941 o Meo
rriman: Treatise on Hydraulic, 1938.— Weyrauch:. Hydrauliches Rechmen 1921 (Hochs-
chule Stuttgart).— TForchheimer: Grundrisg.der Hydraulik 1924.— 8Salas E.: Escurri_
miente variado 1923.— Boudin: L‘axe hydraulique 1863.— BSpataro: Idraulica teorica
e sperimentale, 1924. En general, los autores franceses gque siguen a . Baiot  Venant
y Boussinesq aun Jo conservaniy algunos como Mouret hacen valer en escurrimiento
variado los valores dados por Bazin para el movimiento umtorma, lo que es

inmceptable. .
(3) Si.se trata de ealcular la cantidad de mmn.mxento media del caudal que

pasz en la unidad de tiempo por una seccidn, ﬁhl pars numerosas aplicacionés de la
Hidrfulica, aparece naturalmente el ca-afxclente, ya, definido antes, g’. En efecto, el

gasto elémental -udy, cuyas masa 8 -‘g- udgy, tiene una ‘cantidad -de movimiento "g—“'dmi
I}

la de toda la corriente es:

0
n“du:;Z—a'QU’

ol

g o
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La velocidad media es entonces:

2,95

U=—%

=1,50 m/seg:
La altura de veloecidad correspondiente, encontrada en la Tabla N.° 1 es:

2
b =0,1148 m.
g

Para tener exactamente w, que lo necesitaremos después, calcularemos
primeramente « =1 + .

15
. 1 _2 oy,
A= is g s ila
; 0
- 815 |, 4 15\
da= 3,25x15(“<”_'? 3 +"§ 5 )
0 sea: N

a'a=1,0888 ma=0,0888

De aqui podrfamos dedueir:

ax=1 4 3q=1,267

Caleulando &, directamente por la expresion f —_— dw resulta

.aa=1,279, lo que guiere decir que:
‘p=0,012

; La altura media de velocidad en 4, que excade algo & la .altura de ve-
locidad medis, es:

Uag
2g

=127 X 0,115 =0,146 m.

7Y

Por lo tanto, la suma de Bernoulli media de la corriente, contada desde
el fondo en A, si notamos que la cota piezombtrica es, por la ley hidrostética,.
simplemente la profundidad :

Bi=15 + 0,146 = 1,646 m.
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La suma de Bernoulli en D, contada igualmente desde el fondo, es:
Bp=1,646 — 0,40 = 1,246 m.

y debe satisfacer la ecuacién:

2

U
Bo=hp+ap 2Dg

= 1,246 m.

Debemos notar que ap = 1 - 3np debe cumplir la relacién 18b) :
Ta U‘_ﬂ =" Urj&= cte. )
Calculando con los elementos ya conocidos de la seccién A, obtenemos:

na Uat=0,0888 X 1,5 = 0,450

Up? . .

2‘; procederemos por tanteos, suponiendo pre-
viamente ap=1. Tendriamos, reemplazando la velocidad por su equivalente,
en funcién del gasto, la ecuacién .de tercer grado en h:

Para caleular kp, ap ¥

Bo—k ¢

p=hp+—F—5 g it
que para Bp= 1,246 y Q=2,25 m®%seg. se satisface (1) con hp=0,99 ¥
con hp=—0,65 m. Tomaremos tinicamente la mayor. La profundidad efectiva
es algo menor, pues ap es mayor que la unidad, aunque por la disminucién
de k (de 1,50 a cerca de I m.) la velocidad ha aumentado y « ha tendido a
la unidad

Para h = 0,99 corresponderia:

R e
U__ﬂ,g_,g" =227 m/seg.

Este valor reemplazado en v U*=0,450 nos daria np==0,0176, y, por
lo tanto nos da idea del valor de ap=1 4 3 7o = 1,05, Como mu]tlpheado este
ap por Up?/2g del primer tanteo, llegariamos a un Bernoulli mayor de 1,246,
es necesario bajar hp (2) para un segundo tanteo,

Después de tartear se obtiene:

2
hp==0,944 Up=2,38 m/seg. g“g 0,29 m.

(1) En este mismo capitulo, poco después se encuentra el método para caleular las
alturas de agua de esta ecusci6n, eliminando la equnmﬁn de tereer grn.ao Lasg dox Taf.
ces positives son h, = 0,99 m. y h, 0,65. Al estudiar las corriente abiertas se fijard -
el eriterio que ﬁamnasﬁ-a que es vﬁ‘tiaa aqui solamente la aceptada: h=0,99.

(2) FEsta a.f:mamﬁn so demuestra ¢n este mismo -capitulo al demr que los rios
pierden Bernoulli -con la altara.
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= 0,014 op = 1,042 -

valores gue verifican las' dos ecuaciones siguientes:

Uy hp = g = 2,25 m%/seg./m.

' T2
hp 4-an ¢ ; = B, = 1,246 m.

3
-~

Es 1til observar, para terminar, los siguientes resultados obtenidos:

pomipa Fr D iy 1% — da L A%
U — 08" __0455m. Sl e

= 0,156 m.
29 2g

Por lo tanto, el coeficiente’ @’ ==1— 2% que multiplicado por

U —Ia%

29

nos babria dado la diferencia de energias cinéticas medias entre ambas sec-
ciones, habria valido:-

0,156

&= e = 0,830

es decir, como 3¢ demostrs, menor que la unidad. La diferencia con la uni-
dad es precisamente 1— 0,83==23%"=10,17, ¢ ses;, corresponde al valor me-
dio 4 =0,056. Este valor esta efectivamenteé comprendido entre n,=<0,0858
¥ np=0,0140, cuyo término medio ‘aritmético es: ’

I e o B
% ] it

muy.parecido al de % (1). Lo gue hemos llamado rendimiento seria:

. 1-
—_—— = 0,
@ 1—37 ]

g

b

mayor que la unidad, como quedd dicho.

(1} Como f§ no es nule no podemos pretender que sean rigurosos ni este valor

ni la constancia de 4 T4, por eso y’ no resulta valer \/ np 1= 0,0852.
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18. Wariacién de la suma de Bernoulli en corrientes abiertas.—Escu-
rrimiento critico,—Velocidad de propagacién de las ondas.—Como se ha hecho
notar en el ejemplo anterior, en los canales o corrientes abiertas que eseurren
por filetes paralelos con movimiento permanente, la cota piezométrica que en
la seccién corresponde-a cada filete es la cota del eje
hidréulico, si descartamos la altura de presién atmos-
férica. De modo que la suma de Bernoulli, B, referi-
da al fondo, vale: (Fig. 20)

T2

B=hcosi +a

Fig. 20

En las corrientes abiertas el ﬁngu;i}'i que ellas forman con la horizontal
es siempre muy pequefio; luego. el coseno vale pricticamente la unidad. De
modo que sin error apreciable puede ponerse siempre:

21) B=h+a f‘

A la permanencia del escurrimiento con invariabilidad del gasto co-
rresponde: )

Q=0QU=cte.

Si suponemos que : aumenta tendiendo a infinito, como £ erece con k, U debe
disminuir. tendiendo a cero. 8i U es cero, ['/29 también lo es; por, lo tanto.
la sums, de Bernoulli se reduce al pnmer sumahdo ¥ tiende a.infinito. Si a
la lﬂversa, k titnde a cero, U tiende a infinito, y en, consecuencia, la suma
de Bernoulli también vale mf.mlto en este taso. Entre. estos dos valpres extre-
mos de k, B tiene valores finitos y hay, por lo tanto, un ‘valor de h para. &
cual B es un minimo.

Para encontrar la eondmloq de minimo d,e]. Bernoulli, - 0. sea, la de
la energia minima por unidad de peso, a gasto cofistante, bastari derivar la
ecuacién 21) e igualar a cero la derivada:

db . U du
a1 t—ga =

‘Hemos considerado « igual a la unidad para hacer la derivada. Como el
gasto es constante e igual a Q U, tenemos:

dQ U a0
T ete=leondVn

de donde:
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Un elemento de seceidn df)-es el produecto del ancho - snperfwml 1 por
la altura elemental dh. Duego:

daq
=&
¥ por lo tanto:

av z
e

Introduciendo est¢ vaior arriba, tendremos:

aBp __, . T4
23) a =1——3n

que igualada a cero nos da:

23). :Vgi

Las corrientes natm-ales no eseurren, en general, con velnc:dades TE-
lativamente tan' grandes como la dada por esta expres:én Bi. llega la Natu-
raleza “& - *pmducxriaa ‘yen corr;entes variadas artificiales provnénen de una
aceleracion de 1a. coi'nente ‘de ‘modo que a vale pré,etleament’e uno, como se
aceptd.

La razén £}/l es una longitud; es la profundldad H que corresponde a
un rectingulo de superficie''Q y ancho I. Por eso se le suele llamar profundi-
dad medm

El gasto es .
2 a
24) Q—_—QVQT

ecuacién que revela que para cada , gasto y forma de lecho dados, quedan
definidas las magmtudes de Q ¥ del aneho superflclal I que corresponden -
a la energia minima.

La altura de velomf:fad que corresponde a la velocidad del minimo de
energia es:

25) B R =



Casos en que se presenta el Bernoulli eritico &7

La suma de Bernoulli minima en corrientes de filetes paralelos, es en-
tonces :

Q

26) Bﬁ_h+.31

La suma de Bernoulli minima. separa las corrientes en _dos grupos de
caracteres antagonicos: las de profundidad.mayor que la que corresponde-.a
ella, llamadas rfos, aumentan de energia unitaria con la altura; y las de me-
nor profundidad o lorremtes, disminuyen .su suma de Bernoulli, contada des-
ée el fondo, -cuando su altura auments. El transito de un tipo de corriente
a otro es una crisig; por lo tanto, ¢l escurrimiento gue se verifica con suma
de Bernoulli minima se llama escurrimiento critico. La: profundidad -de él, co-
mo también su velocidad, son llamadas critices, y se denominarin h. y U..

Cualquiera energia unitaria o suma de Bernoulli de la corriente no es
pues compatible con el gasto de-un canal dado; pues esa suma-de Bernoulli
no puede descender del valor critico. En consecueneia, si las condiciones de
eseurrimiento nos fijan el Bernoulli en una seccién -de_ aguas abajo, y hay
aguas arriba de aquélla, otra 'de menor ancho o cuya cota de fondo es
mis alta, puede suceder que a ésta corfesponda, referido al fondo de la-de aguas
abajo,- un Bernoulli eritico mayor que el
Bernoulli existente.en la seccién de-aguas .
aba,]o En estas condiciones debe existir ] - o
Bernoulli minima en la seccién de aguas [ - :
arriba (1). Un ejemplo aclarara esta idea: x
En la figura 21 consideremos las se:ccio,
nes I y II, entre las-cuales el fondo baja
““a’’ metros.' Sean B, y B los Bernoulli res-:
pectivos, contados a partir del fondo de
cada seccién. Si conocido el de aguas aba-
jo B, caleculamos By, por la constancia Fig. 21
de los Bernoulli se tendria B;, = B;—a. Si '
este valor sobre:el fondo de I resulta menor:que el eritjco B., sobre el fondo
de I Habré Bernoulli critico, que es minimo, porgue menos que el minimo no

(1) Anélogos raciocinios, hacen M. Casler. en Transactions of American Society'
of Civil Engineers, tomo 94, Afio 1930, en un- articulo “Stream flow in general terms’’,
pig. 12; y Béss en Berechnung der Wasserspiegellage (Karlsruhe 1918) péAgs. 36, 52 y
en todo el folleto que estd inepirado en estas idems demostradas experimentalmente. Es,
eomo dice Boss en la phgim 52 de su folleto, una extensién a la Hidréulica del principio
de Gauss, de la mAxima economfa o del mfinimo efecto. Boussinesq habfa analizado antes
la base filos6fica .de este prineipio en su 'teorfa del vertedero de pared delgada. Puede
también verse ‘‘Escurrimiento Variado’’, Salas E., pag. 58 ¥ . “Estudm Expenmentat del |
Escurrimiento Critico’’ (Feo. J. Dominguez), 1917. "

' vEs necesario dejar bien  en claro que 1a energia minima se presenta como ‘se
,ha dicho, ‘frecnentemente en la Naturaleza ¥ que el eqcurn’mw.nto critmo v las relamu
nes sentadas eon para el caso especial de “-anergia. miuinm enn fﬂstas par&lelos”: Dis-
tinto serd el valor de la energia minima cuando la cota plazo‘métrma. no, ¢oincida con
el-eje hidrpulico. En el eqpi*tulo VI estudiaremos cl caso de energia. mimma con’ travecto-
rias curvas, concéntricas, en los \crtederos de’ pared delgada con napa libre.
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puede haber y otro mayor tampoco habrd, porque ia Naturaleza no desper-
dicia imitilmente energia, pues agomedindose con el critico en I pierde
entre T y IT lo menos pesible.

El razonamiento anterior, gque es una aplieacién del principic de mi-
nimo efecto, estd amplismente demostrado por la experiencia. Esto equivale
2 deeir qgue hay- casos en que el escurrimiento se desligw, como dice Béss, y
es intiti pretender encdfitrar la velocidad, profundidad, ete, de una seceién
de apuas siriba, & través de la -ecuseidn de'la conservacién de la suma de
Bernoulli, sin ankes haberse cerciorade de que en todas lag secciones dicha
conservacién es posible, porque lag: sumas de Bernoulli son mayores gue la
critica. Muy FPieil es producir esta:desligacifn del eje hidréulico en la Natu-
raleza. Es frecuente en wertederos v en angostamientos, eomo el que se pro-
dueei bajo las pilas de un puerte. Es 1itik- hacer notar, desde luego, la fre-
cuencia con que se ha eérrade al 1o considerar esta cirecunstancia'y que no
puedén usarseinuchas 6rmulas -que ne la tomen en cuents  Tremos viendo,
en ejemplbs durante et Curso, este interesante asunio y de paso haremos la
eritica de algunas expresiones experimentales: que mno la tuvieron en vista (1).

La ecuncidn 22}, que nos -da-la- derivada del Bernoulli respecto a la.
altura ; tiene en sn segundo términe la- fraceidn;

el
il
es deeir, el enadrado de la velocidad de la corriente dividido por ﬁ:l; esta ul:

tima razdn qué tiene también dimensiones-de una segunde poteneis de la veloci-
fs18;
K1

dad la lamaremos ¥ Es fhcil ver que Vi corresponde precisgmente

al valor de la velocidad critita euande se satisface e ecuacién 24}, con el
gasto,"que es dato. También es ficil ver que siempre que 4‘:; sea funeién ere

ciente -de k, V serd mayor que U siempre que kb sea mayor que la critiea; ¥
V.menor gpe U si k es menor que k.. Por lo.tanto, 1a derivada del Beérnoulli.
que se puede eseribir

a_ T
e

A " ) . . Q e
seTd positiva en los rios ¥y negativa en log lorrenies, siempre que T sea funeion

(1} Cnando en un spgostemiento o sobra ung  barrerg so produce Bernonlli critico
por las razones mdmdui el exceso de. gste Bernoulli sobre ¢l de mguas abaejo, gqueds
acnsado por Temolines @e eje vertical ¥ horizontal. Estoa remolinos han mdo ubicadoa
¥ eiperimentadod per Behhu_e'k en Fdflsruhe (desdd 1917 fimata 1936}, &1 loa llama rodi.
lod, {en alem#n ““Walzen'’, qué los americanas traducen literalmente ‘‘rollers’’). Los
modernos eatudioa de Eweande (1938, 19395, & los que aludiremos mia adelants, cop.
siderzn esod remolinos sobre agrnéns ¥ =l pis de compuertas (Revue Génerale de 1’Hydrauli-
que, Nroa. 19, 26, 21 de 1938 y 28, 26, 2‘? de 1920); séomprifisn slpmpre g lds resaitos.
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creciente de ;. Equivale esta discusién del signo de la derivada a la'considera-
ei6on hecha anteriormente al definir los ries y los torrentes, respecto a la varia-
¢ién del Bernonlli con la altura: : )

La figiira 22 muestra grificamente la variacién de la suma de Bernoull
con la profundidad. Se ve que la curva tiene dos asintotas: la B— by el eje
de las abscisas; pues cuando A= s, 3/2g=0 y a la inversa, si' k=0,
U*/20=—= oo y D= o0. '

I s
b o Tgp—1

B
Fig. 22

También, como se sabe, la curva manifiesta la rdpida variacién de h
sin variacién’ apreciable de B en las cercanias del minimo de la suma. de Ber-
noulli.

Conociendd la suma de Bernoulli se pueden caleular profundidades de
corrientes abiertas de seecién rectangular de ancho I, en que se conoce ficil-
mente el-gasto. per unidad de ancho; sin resolver la ecuacién de tercer grade
en h.

2 Q2

B=»n 4+ 37 =h 4 YT

Como en lechos rectangulares en crisis

Bk,

3
se obtiene:

Q..:I hc\[.g‘ ;Ic'
de donde se dedumce:
< g
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Se obtiene reemplazandor:

hE
B=k+2k"

Util resulta dividir esta ecuacién por ke:

B h ko
) The TS R

En la Tabla N* 2 estin tabulados los valores de B /h, correspendien-
tes. & las profundidades relativas k/k. (1}.

Para lechos trapecisles o de formh cualquiera con tal que conozcamos
Ia manera de variar de Q0 ¥ i en las vecindades de la aliura qué resulta, es
fdeil el céleulo de la altura eorrespondlente a un Bernoulli: Bn efecto, el
profesor Sr. Arturo. Quintana apllca el _método de Newton para encontrar
las rajees.de una ecuacién de forma enalquiera (2). Se llega a la epgacitn

(1) King en Handbook of Hydraulies, tres tablas pera determiuar las profundi.
dades de igual Bernoulli en secciones rectangulares (Tabla 121, phg. 428), en secciones
trapeciales (Tabla 122, phAge, 430, 431.F 432). F aGn en seceiones triapgulares (Tsbla
123, pag. 433}, 3a edicibn, 1939

{2) Primer Cong Bud icana de-T ieria. 1939, tomo IV, pﬂga 185 a 140.
Bi de cierta_funcifn se desed encontrar nja Taiz, j' (zy =0, ¥ n] mtrodnc:ﬂe un velor es-
pecial z, se encuentra un residuo g, [ ()=, tend , @V tement X= + AZ

¥ ! (z+ A@ —0 que desarrolls, conservando sclamente los dos " primeros términos
nos da: Coa

f (@) 4 la)bz=10
de donde:

' T (@) t
ES, —_— = —
) AE="ey 7y

de modo que para eucontrar el inéremento bastark dividir el residud; que ‘ds la intro-
duccién de una rafz aproximada, por laiderivada de la funeitn. En nuestre' cgao, siendo
conocidos B, @ ¥ [, se tratn de determinar k. Be tiene«

Uz

B—h
=+ 7]
derivando te;ndrel:.uoe, giendo B una comstante
dB U av .
s —=
dh + "

Lua constancia del gasto, como se hizo anteriormente:
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general, que para f (x) =0, si tenteando con un valor #4,se comete un error
o se encuentra une diferencia e; f (71} ==, el incremento A r vale

[

R Y

que en el easo del Bernoulli conocido equivale a poner, para corregir la al-
tura:
AD

T

g

28) Ah == e

Con un ejemplo se evidenciard su uso, En la seecidn trapecial de 3 m.
de base, con un talud vertical y el otro inclinado 1/1, se conoce el Bernoulli
de .1,5 m., correspondiente al gasto de 4,5 m¥/seg. Se quiere conocer la altu-
ra del rio que le corresponde.

; Tanteando, como primer ‘valor con A=1,2, sc tendria " £.=—4,3%;
U =4,5/4,32 = 1,04; UZ2/2g = 0,056, valores que darian B = 1,256 en vez
de 1,50 que es nuestro dato. La correceién seria, notando que el ancho superfi-

cial, 1=4,20 v AB =1,956 —150=—0,244;
-—0,244' .

23

98 43.,

4,20

) El segundo tanteo se haria pues, con h=1,2 4 0,273 =1,473 que veri-
ficaria Q=—5,51;0 =0,82; U%/2¢=0,034; B ==1,506 m.

Si se nos hubiese pedido la altura del torrente correspondiente al Ber-
noulli, 7,50 con el mismo gasto, en el mismo canal, empezando a tantear con
h— 0,25, tendriamos: 1= 3,25; Q=10,758; U=2595; [*/2g—1,82 y, por
lo tanto, B == 2,07 m. en vez de 1,30, luego & B = 2,07 — 1,50 =0,57.

de donde
av - 19 Ui
Tan T Qdr Q
dB T
@ 2 Ene
la ecoacifn .*?Jéa) nod dice:
-dB
—dnB =
dh == : Jh-' y
. 5 2- L
‘ e} 3
Finalmente, poniendo incrementos finitos:
N B
Abhk=— el

=ra
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La correccign  seria:

0,57
=—— - =4 0,0391
ax 1 35,5 % 3,25 TO0 .

- 9,8 % 0,758

que agregado al primer valor de % nos daria k— 0,25 | 0,0391 =0,289. Este
valor nd verifica bien el Bernoulli que es nuestro dato: en efecto. tendriamos
con él:

= 3,289; Q=—0887; U =35,07 U%/2g=1231; B =159

Vemos que en cako de torrentes no se llega inmediatamente al resultado,
lo que’ se'exp'l:ica por el hecho de ser las variaciones de dB/dh muy grandes,
la tangente se despega mucho de la funeién. Con un hegundo tanteo se llega
al resultado. En efetto, con ¢l valor recientemente encontrado de B se ubtlene
AB =1,599 — 1,500 = 0,099, ¥, por lo tanto:

0,09
A= — B X 0,0113

9,8 X 0,867

que corrigiendo el valor.de A =0,289 nos da el A definitive: h=—20,289 }
0,0113 = 0,3003;" que” verifica el Bernowlli, pues da: Q=—{,9234 ;o U=4,88;
U/2g=1210; B =1,51 m., con un error de 0,6%. '

Para el cdlenlo de. auuras de velocidad.media de. una corriente es itil
el uso del abaeo constrmdo por P. Lehmanp (1}. El abaco va ai final de este
libro con otros dos andlogos. Un gjemplo nos ensefiard su uso. Cuél es la al-
tur& de velocidad - que eozrresponde al eseurrlmlentﬂ de un gasto de §, 5 m¥ : 8
por, un,legho trapecial.de, 4: m. e base -con taludes de /1, si la px—'afundldad
del-agha es de 1,20.m.

h
Formando las relaciones ig gy notando que d, el parimetro vale 4

se tiene:
Q¢_ 85

h 1,20
Z' —_— -\ .9 T ——— OO
e T 0,533 == !‘J,.?G

' J
Entrando al abaco con El = 0,3, hastg encontrar horizontalmente la eurva
de 1g. a =1, se sube desde ahi verticalmente hasta frente al valor'% —=0,532

En ese punto se lee H =0,095 m, que es lg altura de velocidaq buscada.,
Otro hecho-caracteriza tamb:en el escurrimiento critico: su velocidad es
la misma eon que avanza una onda de traslacién. Como las variaeiones o al-

(1) ““Abacos para el cileulo de las alturas caracteristicas del escurrimiente por
canales de - cualesquier forma’’. Anzles ~del” Instituto de Ingenieroa de Chile. Enero
de 1944, o
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teraciones de una corriente se transmiten por medio de ondas elementales po-
sitivas o negativas de traslacién, se sigue de aqui que éstas que podrdn remoun-
tar los rios, cuya veloeidad es menor que la critica, no podran hacerlo en los
torrentes, y que, por lo tanto, los rios dependen de variaciones de aguas’
abajo y los torrentes no. Producide en una seccion el eseurrimiento eritico, -
aguas arriba quedard aislado de aguas aba;o.

Una onda de traslacién es una elevacién o mtumeqcencla (onda pomtlva‘l
o una depresién’ (onda negativa) que se propaga conservando su forma geo-
métrica. Debe su origen en el primer caso, a la agregacién brusca de un vo-
lumen de agua o a la introduceién de un cuerpo sélido, ¥ la onda negativa a la
extraceién repentina de parte del agua,

Las ondas se van trasladando y, al mismo tiempo, extinguiende por
efecto de las resistencias pasivas. Su paso por una seccidn exige un movimien-
to en el agua, en el mismo sentido de la traslacién de ella en la onda posi-
tiva ¥ en sentido inverso en la negativa. El movimiento real del agua es de
velocidad » mucho menor gue la V con que la onda se propaga: Esta ultima
es la velocidad de la forma geométrica y para no confundirla con el movi-
miento del agua se le llama céleridad o repidez de traslacién. (Fig. 23).
Si por hipétesis, para simplicidad de la ‘demostracién, suponemos un canal de
secciéon £} de forma cualquiera, en reposo antes del psso de la onda; osta

Flig. 23
de altura despreeciable & (negativa en la onda negativa), y el canwl -adquiere--
al paso de la onda una velocidad u, igual.en toda la seecidn; si llamamos 7 el
ancho superficial y consideramos la masa lignida comprendida entre” una -sec-
ecidn anterior a la onda y otra en el medio de ella, despreciando e, al lade
de ; podremos escribir:

Vdtel—udtQ

expresién debida a que en un tiempo di el volumen de la intumescencia, en

la onda positiva, de gue ha aumentado la masa considérada, ha sido obtenido

porque ha entrade en forma de un prisma de altura udt y de seeccién Q.
En la onda negativa, por la depresitn, la masa corsiderada ha dismi- -

nuido en un volumen V dt ¢ I en el tiempo dt, lo que ha originado & salida

de un prisma u df 2. De esa expresién se obtiene:

1 £} _ Yel

el =g

§ a0 a
que nos dice que la razén entre la celeridad de la onda y la velocidad real
de las moléculas liquidas gugrda la relacién de la seccién total Q del canal
con la de la onda ¢!, por hipdtesis, despreciable.
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Para encontrar el valor. de V aplicamos el teorema de las cantidades de
movimiento a la masa liquida

Y v
—~Vat (Q+4el
7 (Q+el)

cubierta por la onda en el tiempo df. El incremento de velocidad gque reei-
be esta masa en el tiempo df es la veloeidad u; haciendo la proyeceién sobre
un eje horizontal, despreciando ¢l al lado de Q, la derivada respecto al tiem-
po de las cantidades de movimiento serd:

~Yvau
o q
o reemplazando el valor de u:

Zyrel
g ‘

Las 'fuerzas que dan proyeccién son las presiones hidrostiticas en las
caras terminales, en la anterior desde el nivel libre del canal y en la posterior
desde el nivel en medio de la onda. La diferencia entre ambas presiones tota-
les es YQe, si volvemos a despreciar s al lado de Q. El teorema dice, fi-
nalmente:

lV"'s!:-rQs

g
Q
29) Y= Vg T

que es la expresion de ]a velocidad critica (1).

Las experiencias de Bazin comprueban con gran exactitud la férmula
anterior. Este experimentador comparando con las celeridades medidas la ex-
presién '

29a) . Vg(?+i)¢v

no encontré discrepancias que excedan al 1,5 %. En esta expresién, U es la
velocidad del canal, que en sus experiencias no estaba en reposo, y e, como
sg ha‘dicho, la altura de la onda.

(1) Bi g no es elementnl, la velocidad efectiva u valdria

el
e

Qe

lo que daria
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EJempPLo.—En-un canal rectangular de 2,5 m. de ancho se han medido
ondas que remontan la corriente con velocidad de 1,85 m/seg. y ondas des-
cendentes ‘con velocidad de 3,3 m/seg. Determinar el gasto del canal.

Si llamamos U la velocidad media del canal y V la velocidad de la onda
tenemos las ecuaciones:

V4 U=33
V—U=1,8

de donde A
V = 2,55 m/seg.

reemplazando el valor de V de la férmula 29), V— g—‘-?—,, notando que
en seccién rectangular —?—‘ es igual a la profundidad h, se tendré:

2,55 =~/gh

k:_0,6'6f2 m,

La secci6én tlel canal es, pues, =25 X 0,662 = 1,655 m? y su velocidad
deducida del sistema de ecuaciones, es U=0,75 m/seg. El gasto del canal,
en consecuencia, es: % 5

Q = Q U=1,655 X 0,75 = 1,24 m*/seg.

19. ©Chleulo de la profundidad critica y del Bernoulli, eritico. Ejem-
plos.— Variacién del gasto a Bernomlli constante.—Interesa'- generalmente
en las cuesfiones de Hidriulica el céleulo de la- profundidad cntle.a y de la
puma de Bernoulli,eritica que corresponden a un gasto L'.onocldo en una cu-
.neta o lecho de forma dada.

Si la seccién es de forma rectangular de ancho [, las condiciongs de es- -
currimiento eritico se.simplifican, pues la profundidad media H es la pro-
fundidad eritica k.. Se tiene, pmes: -

1{:::\/9’&

u? _ ke

29 2
30) Be=——h.

El gasto en erisis valdra Q = Ih._.'\"/'_;,r_"f:;

Llamando g = (g , el gasto por unidad de ancho, se tiene:

6. —Hidriullea
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1= h" Vg_h;

. - ¥
31) hes= l/_'-b— =10,468 q

expresién que revela que la profnndidad critica sélo depende del gasto por
_unidad de anche.

En la Tabla N 1, la tercera columna da los gastos por metro de ‘ani-
cho correspondientes a las alturas ecriticas de la prlmera columna.

En los canales pawbolwos en que:

la seceifn es:

2
Q =— Lhe
la razin ?' vale:
Q g
. Nl
la velocidad critica es: g
. o
" =V gl
la altura de velocidad eritica es:
ul.‘2 J‘le
29 3
la suma de Bernoulli critica:
4
31a) Be=—3hc
el gasto. critico:
2 2
ST
v la profundidad eritica: 3
3 {97 Q2
32) he= |/ — e
& s g0
0 sea
g % ‘! Qs 1
32a) he =—— _...,_._.1070
2 gl* :

es decir, que la profundidad eritica de un lecho parabélico es los 3/2 de la
del rectingulo de igupl ancho superficial.

Las secciones en segmentos’ de circulos son asimilables a secciones pa-
rabdlicas cuando la altura es menor que el radio. También lo serén los seg-
mentos de pequeiia flecha de los lechos naturales: '
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El céleulo de profundidades eriticds en lechos circulares se puede hacer
por medio del abaco del ingeniero don Pablo Pérez Z. (1) quien divide Ia
?cuacién del_gasto critico por la .potencia 5/2. del radio. En efecto, si 0 es el
angulo al centro, la 'seceién mojada vale (Fig. 24) ' ’ h

Q:fE (%'—” Tg-— sen 3’)
¥ el ancho superficial :

-0
l=2rsen——
2-

lo que nos da el gasto en erisis:

4 ’_(0 z senB\
" 1 e :
33) Q=rt(5——F5semo )|/, 12 ﬁ ’
2 sen —
2]

dividida esta ecuacién por ! se convierte en:

; Q 0 1 & @
J3a - —r— — —_——
) 4 ( 3 = sene) g 4_2
sen

El grafico que aparece al final de este capitulo se ha construido- to-

mando como absecisas y como ordenadas la variable verdaderamente wtil

] y .
que-es —:T‘=1 — CBS—‘-?-— (2). En el grafico aparecen también los valores de —%-

r

- h st ¢
en funcién de — para acueductos ovoides normales, con punia abajo y con

punta arriba (3).

(1) Anales del Instituto de Ingenieros de Chile. (Noviembre de 1938), También po-
dria usarse la tabla de King (Handbook of Hydraulies, d.a edicién 1939), pags. 441 y sgts.
(2) La potencia ®°/, de un niimero z se obtiene fficilmente con ln regla de efileulo,

:;4-? =z N T

(3) Si atendemos al hecho de que en todo aededucto abovedado el ancho superfi.

notando que

cial tiende a 'cero euando se tiemen alturas que tiendan a llenarlo, deduciremos qna%_

tiende a infinito, y por lo tanto, también la- velocidad ecritica; esto’ quiere decir que euval-
quier gasto cabe en erisis en cualquier acueducto abovedado, lo que es fisicamente ab_
surdo. En realidad, cerca de la héveda, para gastos muy grandes, habra alturas, criticas,
pero mno gastos infinitos, pues influyen fenbémenos sceundarios, ecomo ° eapilaridad, que
llenan el acuveducto.
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En la Tabla N.o 3 que va al final de este eapitulo aparecen los elemen-
tos ttiles para el caleulo de la profundidad eritica en lechos ecireulares.
Todas las magnitudes son sin dimensiones (pégina 86). Con el abaco de P.
Lehmann de que se habla .después, también puede hacerse el cileulo.

Las secciones triangulares, que tienen poea importancia préctlca, nos
serviran para estudiar las secciones trapeciales. En ellas 1a seccién es:

Q=htga
tg « es la inclinacién de uno de los lados con la vertical si ambas inclinaciones

son igunales, o la semi suma de ellas si son distintas.
El ancho superficial es =2 hig.a

la altura media es g

la velocidad critica:

1:,,-:.‘/ Ghe

la altura de velocidad ecritica:

'uez kr:
2g I
la suma de Bernoulli critica:
&
34) B.= y he

el gasto critico es, por lo tanto,
ke
P 2 —
Qc=hltga Vg 2
Llamaremos gasto por unidad de inclinacién a la razén
— 2|/ e
Q,= “_1305___ hlf g -
La profundidad critica vale:
L] 2 Qi
R | L S, §
35) A Vg,g%-o.?:?a Q,

La Tabla N.° 1 da los gastos por unidad de inclinacién en la cuarta co-
lumna, correspondientes a las alturas de la primera.
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Las secciones -trapeciales, compuestas de parte rectangular y parte
triangular, han de tener una suma de Bernoulli critica comprendida entre
1,5 y 1,25 h. y profundidades eriticas menores que las corre'épondientés a’ rec-
téngulos de igual base. La seccién del trapecio es: Q=bh + h2tga, (b es la
base y tga la semi suma de las inclinaciones de los lados). El ancho superfi-
cial es: I=b + 2higa.

La velocidad eritica es:

. bhe Fhiiga
uc_Vg b+ 2h tga

El gasto en erisis serd:

bhe 4+ hiiga
36 AT I V bhe+hitge
) Q=(bh.+ gz) \f g b X ohiiga

De esta ecuacién se podrd obtener por tanteos h..si se conoce Q; cosa
en todo easo larga.

El profesor Salas Edwards propone la férmula empirica (1) que dice
que el inverso del cuadrado de la profundidad ecritica es igual a la suma de
los inversos de los euadrados de las profundidades criticas que produciria todo
el gasto pasando por el rectangulo v todo el gasto pasando por el doble tridn-
gulo de los extremos

1 1 1

37 T e P
J k.'.! = k_hs + h=2

Esta expresion que ev;dentemente es exacta en los casos extremos b = 0
v tg =0, produce un error que en el caso mis desfavorable (h,,ﬂw =0,50)
llega al tres por ciento del valor exacto de h.. (2).
; El profesor José S. Gandolfo, de la Universidad de La Plata (3) ha
construido un abaco muy e¢émodo péra el edlculo de la profundidad critica en
lechos trapeciales, fundado en las ecuaciones siguientes.

La expresién 22) que nos da la derivada del Bernoulli, respecto & la altu-

(1) R. Salas E.; Escurrimiento variado, pig. 64. Esta ecuacién es:

1 1 1 _ Ase 189
$7a) RE T g 2Q¢° \§ & 3
(9 B )JI 9tz ) ¥ Qa

(2) ming, en Handbook of Hydraulies’ (1939), trae tablas para el cdleulo de pro-
tundidades criticas en seccionts trapécialés (Tabla- 124, pégs. 434 y siguientes; la expli-y
cacién del uso de esa tabla aparece ed la phgina; 382)..

(8) Altura eritica en los escurrimientos superficiales. José 8. Gandolfo, B. Aires 1940
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ra, indica, como gueda dicho, que cunando hay crisis

o L . R
=g gF
lo que se puede eseribir
Q:
g 1

Ambos miembros divididos por el cuadrado del ancho de la base b de la
‘seccién trapecial, nos quedan

¢_o o
gb*™ 1 b?
Notando que, én crisis:
Q tga \ . I gz
k()i iRk
podemos escribir también
) fga
1+ ke —
g = h, ——

7
1+2k,%“—

y finalmente, si llamamos g al gasto por unidad de ancho de base, "

_ @
q= b !’
tga)a
i Qz._ks(jhi—h‘: 5
=y
g gb 1+3k‘tg;
0 mejor -
. (1+h¢tg¢)
b2 i tga
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Esta ecuacidn -es faeil Qe constriir por ‘puﬂtos, dandonos k. para ca-
; .
da valor de la raz6n ._,-%“'f,‘ asi obtendremos los %- Al final de este capitulo
va el grafico del prof. Gandolfo. En los sjemples siguientes su uso.

. El ingeniero don Pablo Pérez Z. hace el eileulo exacto de 1a profundidad
eritica del lecho trapecial por medio de un abaeo, previa reduccién de las tres
variables, Q, b ¥ tg ez, de que es funeién k., a solamente dos, por medio del
artificio siguiente: dividimos la eenacién 36) por b, tendremos:

2
tg «

3

-—Qﬁ-— rgz) b
v’ 1+ 2-—fgc:

pouien:’]c:
Q= _Q_._ ¥ Z= —’l la convertimos &n:
bg b
Z4+Z%ga
26e) h=(7+2ga) V'?TJEZL;T;_

ecuacion en qﬁe la incognita es Z y datos'Q.y tg a,-con los que es facil cons-
truir el abaco que va en dos graficos al {inal de este capitulo. La construc.
eién se ha hecho inicamente para las inclinaciones mis pricticas de paredes,
¥ su uso sepcillo va en los ejemplos que siguen a continuacion.

Esempro 1.—Por una seccién parabdlica cuya ecuacién, referida a la
vertical y a la tangente horizontal que pasa por el punto mdis bajo, es

2
=16
pasa un gasto de 0,425 m3/seg. Calcular la profundidad eritica.

La expresion de la profundidad eritica en lechos. parabélices, dada
anteriormente, es: d

3
" Y EE
gt
0 sea,
. T @
h=—g

Poniendo aqui el valor de I de la cuneta. de nuestro ejemplo, IP= 15 he
tendremos

) 27 Q’
4
ht—

16 g
Reemplazando valores
4 a7 . e— o .
he= 1{ — 2 \/0=0383\/0,425 = 0,250 m.
83X 16 X 9,8
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Eoempro 2.—; Cuél es la profundidad critica-de un gasto de 1 m‘/seg
en una cuneta- rectangular de 2 m. de ancho?

) 1
En la Table N.# 1 frente al gasto por metro de anche e 0,50, esta
he= 0,295, haciendo una interpolacién.
EJEMPLO 3.—¢Cual es la profundidad eritica de un gasto de 2 m?/seg.
en una cuneta trapecial de 1,6 m. de base y taludes de 1 de base por 2 de al-
tura?

Usamos el abaco del prof. Gandolfo, que viene en la pag. 88 para b =

i 2 t 0,5
1,60 m. se tlene.ib)-_ :F_J,ss 5;’ - 1,’; —0,3125; con estos valores
leemos en el abaco:
he=0,512m.
: 3 Q 2 2
Usando el abaco del ing. P. Pérez Z., entramos con —= : — a'—,24-=
b2 1,6
; Loy | : !
0,617 y tg “='§' leemos que %: 0,821. De aqui obtenemos

he=10,321 X 1,6 =0,513m
Este valor verifica el gasto, pues con ¢l se obtiene:
: Q=16 X 0,513 + 0,513* = 0,952 m?
2
I=16+ 0,513=—=2,113m,
Q

- = 0,4503

0=0952\/g X 04503 =2m3 : &

Eaempro 4—3 Cuél es la profundidad eritieca que producen 8 m3/seg.,
en un lecho trapecial de 3 m. de base, con un lado vertical y el otro inclinado
1 de base por 2 de altura?

Tenemos, segin los datos tga= (*/,+4+0) ’/:="/;; como en el ejem-

plo an.terlor, para b=3m.;: -g-:%g—:,?,ﬁﬁ‘é‘

Leemos interpolando en el grafico del Prof. Gandolfo para esta ab-
§ t 0,25 i
cisa, con la curva gb“ = 5 =0,0883, h.=087m.

Ejemrro 5—4Cuél es la profundidad critica del gasto' de 1 m3/seg. en
un acuedueto circular de 7,5 m. d¢ didmetro?

r=075 m. ri—o487

Q

=TT :3,053
-~ 0,487 :
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Con este valor como abseisa leemos en el abaeo ‘'del Ing. P. Pérez el va-
lor de la ordenada correspondiente, h/r = 0,69, es deeir,

e = 0,69 X 0,75 = 0,517 m

Recientemente el sefior P. Lehmann (1) ayudante de esta citedra en
la Universidad de Chile, ha construido un abaco para calcular alturas
criticas en Jos lechos de cualquier forma. Se basa en gue podemos “eseribir

Q= d"f( d)’ ¥ l_._ﬂcp( ) de modo que la ecuacién del gasto en crisis es:

: F(3)
o=alfs} =ds <:"—>Vg
| V@)
o lo que es lo mismo:
Q
—d§'~f(d)1/ 9-—-

Dice el autor: en un lecho de una forma geométru,s cualguiera, la for-
ma estard definida por una serie de constantes, y un lecho en patticular se in-
dividualiza de las demés seccciones geométricamente semejantes por la magni-
tud de una dimensién lineal cualqmera d que se elegirid entre las dimensiones
caracteristicas de la seceidn. El lecho trapecial de taludes 7 : I, tiene como
constante {ga=—=1 y como dimensién caracteristica la base b. EI 'circula ten-
drd como dimensién d el didmetro, ete.

La ecuacién de arriba se ha dibujado en coordenadas eartesmnas lle- .

h
vando %; en absecisas y P ordenadas. Para evitar el cileulo de
¥ : b :
sacrificando algo la élaridad y,la presicién se ha construido un abaco auxi-
liar colocando a dos escalas en ordenadas el valor de @Q. -

El abaco: aparece al final de este libro.

En el ejemplo anterior, de encontrar la altura eritica del gasto de 7m3 : s
en un acueducto circular de 7,5 m. de didmetro, se entra al abaco horizontal-
mente desde la altura @=—1, hasta encontrar la recta d ='1,5. Desde este
dltimo punto bajamos hasta la curva correspondiente al acueducto circular,

J:i' =0,346. Este valor nos da
he=0,346 X 1,5=10,519 m.
valor prictieanfente igual al encontrado con el abaco del ing. Pérez Z.

EJjempLo 6.—Para evideneiar- el cilenlo de otra alt.ura. partiendo de
una conocida, sirve el siguiente e,]emplo '

Un canal de I m. de ageho. (cF'!g 25} se ensancha a 2 m. sin que !
fondo varie &e cota. El gaste que eaeurre es de 1,2 m® por segunclq Se plde
determinar la profundidad en la seczién de 1 m. de ancho si en la de 2 m. es
‘de 1,10 m. y\ és aplieable al teorema de'Berno‘lill_x.

lo que sueede frente al valor

(1) Abacos para el chlenlo de las alturas 'cdracteristicas del ‘escurrithiento por
cangles de cualquier forma. Anales del Inst. -de Ingenlcrns de Chile, Enero de 1944.

phg. 36.
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La velocidad en la segundasseccién es:

y segiin la Tablea No 1:

La suma de Bernoulli es, pues, prescindiendo de a:
B =1,10 4+ 0,015=1,115 m,

Para caleular la profundidad en la seccién de I m. de ancho, busca-

f//-—-l remos primero la profundidad eritica en ella.
tn 20 El gasto por unidad de ancho es:
‘\I 1,50

q= == 1,20 m?/seg.

1,00
E;’:“—_—'% Seglin la tabla citada, la profundidad ecritica
2 P (
L que le corresponde es h.=0,528 m. o redondean-
-L!mwé do, ho=0,53 m.

Fig. 25
La suma de Bernoulli relativa vale, pues:

B 1,115
P = =211
he 0,53 2’

a la que corresponden, segiin la Taebla N.° 2, dos valores de la profundidad re.
lativa:

h’ k-‘l
=057 =198
de donde
' =0,30 m. ¥y h” = 1,04 m.

La primera de estas dos profundidades es de torrente y la segunda de
rio. Falta la condiciéon para decidir cuél de ellas hay que tomar efectivamente.
Méas adelante, al estudiar las corrientes abiertas, la discusién indiea . cudl de
estas dos es la profundidad aceptable; tomaremos la de rio A= 1,04 m.

En un ejemplo anterior (pég. 51) se caleulaba la profundidad y el coe-
.ciente « de una seecién;- mnoexdas la pmfundead y repartieién de velocidades
en otra. En general, puede ‘prescindirse de « para el eélculo.de.la profundidad,
como lo hemos hecho en este caso, smmpre que no resulte ella’muy cerca de la
erisis, pues; entonces las variaciones de ' son muy grandes con relacién a las
de la suma de Bernoulli. Tiene entonces « alguna influencia por cercano a
la unidad que sea su valor.
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Variacion del gasto a Bernoulli constante

Variacion del gasto a Bermoulli constante.— Si atendemos a que pa-
ra determinar las condiciones de energia minima a gasto constante anulamos
las derivadas de ambas funciones, nos damos cuenta que analiticamente esto
equivale a determinar el miximo gasto correspondiente a una energia unita-
ria constante. En este orden de ideas, la velocidad ecritica es la velocidad del
rasto maAximo ecuando el eseurrimiento se verifica por filetes paralelos:

: 0
U—=— _sz

()mnxv_—ﬂvg%'

Si solamente nos referinios a secciones rectangulares: Q=—1h, se ten-
Ard: Quax=Lhe \/ gh., ecnacién ya sentada para el gasto eritico. Como
h. en funcién de la suma de Bernoulli vale: h.=—=2/3 B, tendremos.

v el gasto maximo serd:

2 1 2
Quax=75-1B |/ -5g B
Luego, el gasto miximo por unidad de ancho en funecién de la carga es:

38) Gmax=10,385 B \/2¢g B

Si en la ecuacién de la suma de Bernoulli, expresamos U en funeién
de ), como ya lo hicimos, se puede eseribir:

02

B=k+—oar

Despejando aqui el gasto ‘eseribiremos:
39) Q=029 (B—1)
v en seceién reetangular por unidad de ancho _?...—_—'q, tendremos:
39a) d="hV2ag (B—h)
Dividiendo la ecuacién 39a) por la 38)* obtenefnos:

4 . 5 \/B ol
Tmax 0,385 BY
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La altura k& puede variar desde cero a B . Llamando K a la razin
h/ B, podemos poner:
L FENE
40) g K (1—K)

— —9 . T
r— 55 =6 K (1 K)

Si damos a K valores comprendidos entre 0 y 1, se obtiene para la ra-
261 ¢/ Gmax. l0s valores anotados en el cuadro siguiente:

K 0,00 0,05 0,10 0,15 0,20 0,30 0,40 0,50 0,60

qq 0,00 0,126 0,247 0,358 0,465 0,653 0,805 0,919 0,988
mox

I 0,66 0,70 0,75 0,80 0,85 0,90 0,94 0,57 1,00

qq 1,00 0,999 0,975 0,926 0,855 0,738 0,598 0,426 4,000
P En el grifico de la figure 26
B estd representada la variacién del
a — gasto con relacién al gasto méa-
o9 Beaet = ximo en lechos rectangulares en
o8 ™~ funcién de esta altura relativa
07 : K = h/D.

- 2 o R R e hRE Esta curva es 1til en aplica-
= / ciones en que corresponda un
B, casto variable a Bernoulli cons-
as tante, como suceéde en vertederos
o3 ? /// laterales. En un lecho de forma
oz — cualquiera, el gasto nos da,una
o= ] curva andloga a la.de la figura

g 26, que -se construye por puntos,
mex. oonociendo la variacién de Q en
Fig. 26 funcion de la altyra.

0 af 07 Q¥ Op 05 0 OF 0P 0P o

20. Potencia -hidrdulica.—Cuando se dispone de una suma de Ber-
noulli o energia por unidad de peso'H, basta multiplicarla por el peso que
en la unidad-de tiempo escurre, para obtener la potentia hidrauliea que ella
representa:

N=vyQH Kgm/seg.

Esta potencia se acostumbra a computar en caballos, que equivalen a
75 Kgm/seg., o en Kilowatts que valen 702 Kgm/seg.

41) N IXT TQH (HP).-—10—2— (xw)

Para calcular la potencia qué se puede obtener en el arbol de un mo-
tor }udriulxco, habremos de quitar las pérdidas que se producen en la trans-
farmaclén de la energia hidréulica en mecéinica y las puramente mecdnicas.



Potencia hidraulica. —- Pérdidas de carga i

Estas pérdidas determinan el rendimiento del motor hidraulico, llamando asi
a la relacién entre la potencia hidrdulica utilizable o que la mAquina de-
vuelve y la total que a ella se le suministra. El céleulo del rendimiento es
propio del estudio ‘de las méaquinas. Supondrémos‘ aqui, para simplificar, que
vale 0,825, valor que introducido en la primera de las expresiones 41) da
como expresion de la potencia util:

1_‘?;..}.{_;5_0“3’%.:.:11@}{ [HP]

42) Ny=

Esta ecuacién nos dice que la potencia que da uma motriz hidraulica

es 11 veces el producto del gasto en m®/seg. por la suma de Bernoulli dis-

‘ponible, en metros. En una instalacién completa, con transformaciones, ete.,
el factor 171 se baja al valor sencillo 10.

21. Pérdidas de carga.—llasta ahora hemos tratado del liquido per-
fecto, al que es aplicable el teorema de Bernou]h En la Naturaleza los li-
quidos son viscosos, es decir, en sus movimientos se generan resistencias, com-
ponentes tangenciales de las presiones, que tratan ~de retardar los desliza-
mientos, llamadas por et-nalogia frotamientos. Ademm#s, de estas fuerzas qus
absorben energia de la corriente, sucede que frecuentemente por efecto- de
la forma de la canalizacién se producen choques de las masas liquidas més
veloces con otras menos veloces. Estos choques generan remolinos ' que ab-
sorben en cortos trechos partes’ a veces considerables de la energia que po-
see la corriente. En’realidad, todas estas absorciones de la emergia de-—__']a
corriente son transformaciones de la energia hidriilica en calor, que no apa-
recén de manera muy sensible, Si recordamos que el equivalente mecénico
“del calor es 427 Kgm. por caloria y se observa que este calor, a més-de ca-
‘lentar el liquido, se transmite a las paredes y se irradia .al aire, resulta pe-
quefiisima la elevacién de temperatura del liguido.

Caleulemos, por ejemplo, la transfofmacién en calor de 1 m. de suma
de Bernoulli en una corriente cuyo gasto sea I m.?/seg., sin irradiacién ni
pérdidas de calor por las paredes.

‘El niimero de kilogrimetros que en la unidad. de tiempo. se tra‘nsfor
-ma, seria: 1 000 % 1=—1 000 Kgms., 0o sea, se (ﬂ)tlenen. 1000 : 427 —= 2,34 <a-
lorias que elewarian la temperatura de los 1 000.Kg. que pasan,en un se-
gundo, en: 2,34 :1,000=—0,00234- grados centigrados.

Sin conduceién ni irradiacifn, la corriente seguiria desde ese punto
con ‘un aumento de 0,002 grados de temperatura que,.como vemos, es inapre-
ciable.

A esta transformacion de energia se le llama en Hidrdulica, pérdida
de carga o pérdida de Bernoulli, denominacién -que corresponde al hecho de
que la energia hidrdulica transformada en otra no vuelve nuevamente a con-
vertirse en suma de Bernoulli y, por 16 tanto, se ha perdido para la co-
rriente. -
En las corrientes naturales es evidente ta pérdida de- carga.- En efec-
.1;0, imaginemos un rio de los de nuestre” pais, cuya cota piezométrica inicisl
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sea de 3000 metros. sobre el nivel del mar, y la final, cero. Si suponemos nula
la altura de velocidad inicial, la diferéncia de 3000 —0=3000 m., debia
corresponder, si se conservara la energia unitaria de la corriente, a la altura
de velocidad final, y; por lo tanto, debia escurrir con una velocidad final de
U‘:\/S-g 3000 = 242 m/seg., velocidad qne es mas de cien veces superior
a la efectiva.

Se llama pérdidas de carga singulares o locales a las disipaciones de
energia ocasionadas por agitaciones turbulentas de cardeter local, qie son
facilmente perceptibles, verificadas en cortas longitudes.

Ademés de estas pérdidas, hay que considerar la absorcién de energia
que se efectiia entre el liguido y la pared y la que efectian las acciones mu-
tuas de las masas liquidas, que acompaiian a todo escurrimiento, denomina-
das por esto pérdidas de carga continuas o resistencia general. Esta clase de
pérdidas de carga llamadas frofamientos hidrdulicos, se subdividen en dos
clases, esbozadas al enunciarlas: frotamientos parietales, o sea, acciones en-
tre el liquido y la pared, que son los que mis energia de la corriente absor-
ben; y frotamientos interiores (llamados frotamientos con més propiedad que
los anteriores) : acciones’ ¥ reacciones de un filéte con los que lo rodean, que
se deben a la viscosidad del lignido, o a la turbulencia, y a las diferencias de
velocidad de' los filetes.

Las pérdidas de carga singulares que se estudian en Hidraulica se
pueden aprupar.en tres tipos distintos: ensanchamientos bruscos, ensancha-
mientos menos bruscos, denominados paulatinos, y cambios de direccién de
la corriente.

Se demuestra, haciendo hipétesis sencillas, que las pérdidas de carga
singulares, en una canalizacion dada, son proporcionales a la -segunda poten-
cia de la velocidad. Se acostumbra, por eso, medirlas en alturas de veloci-
dad. ¥ asi se dice que en tal curva, en tal cono, se pierden tantas alturas de
velocidad.

No quiere decir que efectivamente la velocidad: de’ la -cbrriente baje
en lo que corresponde a la pérdida, sino Gnicamente que. se ecomputs el Ber-
noulli perdido en alturas de velocidad. Estas pérdidas singularés van acom-
pafiadas de torbellinos o remolinos, cuyo-eje no se traslada y en ‘cuya agita-
cién se ahsorbe Bernoulli. Estos torbellinos, que los autores franceses han
llamado impropiamente liquido muerto, han sido llamados; como-se dijo en
una nota anterior rodilles (‘“Walzen'’), por Rehbock. :

Lias- pérdidas de carga continuas o frotamientos las estiidiaremos en
el capitulo sigulente, al tratar de la ecuacdién general de las corrientes. Las
pérdidas singulares serin estudiadas con los pocos medios que al presente po-
see la Hidriulica, en cada caso especial, en las singularidades. Conviene, sin
embargo, notar, desde luego, la forma que se da a la ecunacién fundamental
de la Hidraulica haciendo intervenir la energia “disipada.

Si a la suma de Bernoulli de una seccién dé la corriente se agrega
la energia perdida en el trayecto, se. obténdrd la energia unitaria inicial.
Se acostumbra a llamar A a las pérdidas de carga. Segin esto.
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; pr Us® S Ko gl v
13) 31+T+‘¢1 3d —.|-2.A_..z.,_+ 5 e, 37

Si las pérdidas son singulares se llama A al factor de resistencia o nu-
mero, que multiplicado por la altura de veloeidad, da la pérdida de carga,
¥ asi, las pérdidas singulares, se pueden escribir:

re
o
44) =h 55

Las pérdidas continuas o de” frotamientos por unidal de longitud, se
llaman J, y valdrin en un trayecto I.

z
45) f J ds
5=

Eu una corriente habré, . en general, pérdidas de ambas eclases ¥
se tendrd

a9
~

C I
46) EAh_—Zi\[’—gﬂ—/ J ds

v, por lo tanto, se puede escribir:

= 2 l
P v U2 .
47) z+—?—+a§?+31 gﬂ_—L/b_st_,Cte._

Esta ecuacién, que es de-uso frecuente, es lo-que algunos autores, como
Spataro, han llamado Teorema de Bernoulli generalizado.
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TABLA N° 1
AvTuras pE VELocipap Y AvLTUrAs CRiTiCAS

OpservaciON.—La tabla puede usarse con los puntos o comas, notando
que a la puntuacién de partida corresponden los valores de todas las co-
lumnas en un renglén horizontal. Asi, por ejemplo, a H=—=0,02 correspon-
de \/ 2gH =0,626, ete. y para H==2, valor que se halla en el mismo sitio,

V2gH = 6,26.

. _ ’ Gasto por uni-
Altura Velocidad Gasto por uni- dad de incli-
‘dad de ancho. mf“‘;ﬂ.
" VIH BN/ GH [
0,01. 0,4.43 10,003.13 0,00002.21
0,01.05 0,4.54 0,003.37 0,00002.50
0,01:1 0,4.64 0,003.61 0;00002.81
0,01.15 0,4.75 0,003.86 0,00003.14
0,01.2 0,4.85 0,004.12 0,00003.49
0,01.25 0,4.95 0,004.37 0,00003.87
0;,01.3 0,5.05 0,004.64 0,00004.27
0,01.4. 0,5.24 0,005.19 0,00005.13
0,015 0,5.42 0,005.75 0,00006.10
0,01.6 0,5.60 0,006.34 0,00007.17
0,01.7 0,5.77 - 0,006.94 0,00008.34
0,01.8 0,5.94 0,007.56 +0,00009.62
0,01.9 0,6.10 0,008.20 0,00011.01
0;02. 0,6:26 0,008.85 0,00012.52
0,02.1 0,6.42 0,009.53 0,00014.15
0,02.2 0,657 0,010.22 0,00015.89
0,02.3 0,6.71 0,010.92 0,00017.76
0,02.4 0,6.86 0,011.64 0,00019.75
0,025 0,7.00 0,012.37 0,00021.9
0,02.6 0,7.14 0,013.12 0,00024.1
0,02.7 0,7.27 0,013.89 0,00026.5
0,02.8 0,741 0,014.67 0,00029.0
'0,02.9 0,7.54 0,015.46 0,00031.7
0,03. 0,7.67 0,016.27 0,00034.5
0,03.2 0,7.92 0,017.92 0,00040.5
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B VagH B\ G H mfg %
0,03.4 0,8.16 0,019.63 0,00047.2
0,03.6 0,8.40 0,021.4 0,00034.4
0,03.8 0,8.63 0.023.2 0,00062.3
0,04. 0,8.85 0,025.0 0,00070.9
0,04.2 0,9.07 0,026.9 0,00080.0
0,04.4 0,9.29 0,028.9 0,00089.9
0,04.6 0,9.50 0,030.9 0,00100.5
0,04.8 0,9.70 0,032.9 0,00111.7
0,05. 0,9.90 0,035.0 0,00123.7
0,05.25 1,0.14 0,037.7 0,00139.8
0,05.5 1,0.38 0,040.4 0,00157.0
0,05.75 1,0.62 0,043.2 0,00175.5
0,06. 1,0.84 0,046.0 0,00195.2
0,06.25 1,1.07 0,048.9 0,00216.
0,06.5 1,1.29 0,051.9 0,00238.
0,06.75 1,1.50 0,054.9 0,00263;
0,07. 1,1.71 0,058.0 0,00287.
0,07.25 1,1.92 0,061.1 0,00313.
0,07.5 1,2.12 0,064.3 0,00341.
0,07.75 1,2.32 0,067.5 0,00370.
0,08. 1,2.52 0,070.8 0,00401.
0,08.5 1,2.91 0,077.6 0.00466.
0,09. 1,3.28 0,084.5 0.00538.
0,09.5 1,3.63 0,091.7 0,00616.
0,10 1,4.00 0,099.0 0,00700.
0,10.5 1,4.35 0,106.5 0,00791.
0,11. 1,4.68 0,114.2 0,00888.
0,11.5 1,5.01 0,122.1 0,00993.
0,12. 1,5.54 0,130.1 0,01104.
0,125 1,5.65 0,138.3 0,01223,
0,13. 1,5.96 0,146.7 0,01349.
0,14. 1,6.57 0,164.0 0,01623:
0,15 1,7.15 0,181.4 0,01929.
0,16. 1,7.71 0,200.0 0,02270.
0,17 1,8.25 0,219. 0,02640.
0,18 1,8.78 0,239. 0,03040.
0,19 1,9.30 0,259. 0,03480.
0,20. 1,9.80 0,280. 0.03960.
0,21 2,0.3 0,301. 0,04470.
0,22. 2,0.8 0,323. 0,05030.
0,23. 21.2 0,345. 0,05620.
0,24. 21.7 0,368. 0,06250.

6.—Hidréullea.
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24 \gH B\/gH 2 %
0,25. 221 0,391, 0,06920.
0,26, 2,2.6 0,415. 0,07630.
0,27, 2.3.0 0,439. 0,08390.
0,28. 234 0,464. 0,09180.
0,29 2,3.8 0,489. 0,10030.
0,30. 2,4.2 0,514. 0,10910.
0,32 2,5.0 0,567. 0,12820.
0,34. 2,5.8 0,621. 0,14920.
0,36. 2,6.6 * 0,676. 0,17210.
0,38. 273 0,733. 0,19700;
0,40. 2,8.0 0,792, 0,22400.
0,42. 2,87 . 0,852. 0,25300.
0,44.' 2,9.4 0,914. 0,28400.
0,46. 3,0.0 0,977. 0,31800.
0548, 3,0.7 1,041, 0,35300.
0,50. 3,13 1,107. 0,39100.
0,52.5 3,21 1,191. 0,44200.
0,55. 328 1,277. 0,49700.
0,57.5. 336 1,365. . 0,55500.
0,60; 3,4.3 1,455." 0,61700.
0,62.5 3,5.0 1,547, 0,68400.
0,65. 3,5.7 1,640. 0,75400.
0,675 3,64 1,736. ~ 0,82900.
0,70. 3,7.0 1,833. 0,90700.
0,72.5 3,77 1,933. ' 0,99100.
0,75. 3,8.3 2,030. 1,07800.
0,77.5 3,9.0 2,140. 1,17600.
0,80, 3,9.6 2,240, 1,26700.
0,85. 4,08 2,450, 1,47400.
0,90. 4,20 2,670. 1,70100.
0,95. 432 2,900. 1,94700.
,1,00. 3,130.
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Alturas relativas del Bernoulli en lechos rectangulares

TABLA No 2
\

EL BERNOULLI Y LA ALTURA RELATIVOS A LA ProrunDpIDAD CriTICA
EN- LECHOS RECTANGULARES

R B 3 B I3 B

__o- 'Ta' ’To' he he ._}*:I
0,15 22,3722 0,51 2,4323 0,87 1,5306
0,16 19,6912 0,52 2,3691 0,88 1,5257
0,17 17,4710 | 0,53 2,3099 0,89 1;5212
0,18 15,6120 .| 0,54 '2,2547 0,90 1,5173
0,19 13,9263 0,55 2,2029 0,91 1,5138
0,20 12,7000 0,56 2,1544 0,92 - 1,5107
0,21 11,5479 0,57 2,1089 0,93 1,5081
0,22 10,5506 0,58 2,0663 0,94 1,5059
0,23 9,6818 0,59 2,0264 0,95 1,5040
0,24 8,9206 0,60 1,9889 0,96 1,5025
0,25 8,2500 .| 0,61 1,9533 0,97 1,5014
0,26 7,6564 0,62 1,9207 0,98 1,5006
0,27 7,1287 0,63 1,8897 0,99 1,5002
0,28 6,6576 0,64 1,8607 i,00 1,5000
0,29 6,2353 0,65 1,8334 1,01 1,5001
0,30 5,8556 0,66 "1,8078 1,02 1,5006
0,31 5,5129 0,67 1,7913 1,03 1,5013
0,32 5,2028 0,68 1,7613 1,04 1,5023
0,33 49213 0,69 1,7402 1,05 1,5035
0,34 46653 ,|. 0,70 1,7204 1,06 1,5050
0,35 4,5517 0,71 1,7019 1,07 1,5067
0,36 4,2180 0,72 1,6845 1,08 1,5087
0,37 4,0223 0,73 1,6683 1,09 1,5108
0,38 3,8426 0,74 11,6531 1,10 1,5132
0,39 3,6773 0,75 1,6389 1,11 1,5158
0,40 3,5250 0,76 1,6256 1,12 1,5186
0,41 3,3844 0,77 1,6133 1,13 1,5216
0,42 3,2545 0,78 1,6018 1,14 1,5247
0,43 ' 3,1342 0,79 1,5911 1,15 1,5281
0,44 3,0226 0,80 1,5812 . 1,16 '1,5316
045 " 2,9191 0,81 1,5698 1,17 1,5352
0,46 2,8118 0,82 1,5636 118 1,5391
0,47 2,7335 0,83 1,5558 1,19 1,5431
0,48 2,6501 0,84 1,5486 1,20 1,5472
0,49 2,5725 0,85 1,5420 1,21 1,5515
0,50 2,5000 0,86 1,5360 1,22 1,5559
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h B h B h B

hq ha hn kc ha _ha_-
1,23 1,5605 1,65 1,8336 2,07 2,1867
1,24 1,5652 1,66 1,8414 2,08 2,1956
1,25 1,5700 1,67 1,8493 2,09 2,2045
1,26 1,5749 1,68 1,8571 2,10 2,2134
1,27 1,5800 1,69 1,8651 2,11 2,2223
1,28 1,5852 1,70 1,8730 2,12 2,2312
1;29 1,5905 1,71 1,8810 2,13 2,2402
1,30 1,5958 1,72 1,8890 2,14 2,2492
1,31 - 1,6013 1,73 1,8971 2,15 2,2582
1,32 1,6069 1,74 1,9051 2,16 2,2672
1,33 1,6127 1,75 .1,9133 2,17 2,2762
1,34 1,6184 1,76 1,9214 2,18 2,2852
1,35 1,6243 1,77 1,9296 2,19 2,2943
1,36, 1,6303 1,78 1,9378 2,20 *2,3033
1,37 1,6364 - 1,79 . 1,9460 2,21 2,3124
1,38 1,6426 1,80 1,9543 2,22 2,3214
1;39 1.6488 1,81 1,9626 2,23 2,3305
1,40 1,6551 1,82 1,9709 2,24 2,3396
1,41 1,6615 1,83 1,9793 2,25 2,3488
1,42 1,6680 1,84 1,9877 2,26 2,3579
1,43 1,6745 1,85 1,9961- 2,27 2,3670
1,24, 1,6811 1,86 2,0045 2,28 2,3762 -
1,45 1,6878 1,87. 2,0130 2,29 2,3853
1,46 1,6946 1,88 2,0215 2,30 2,3952
1,47 1,7014 1,89 2,0300 2,31 2,4070
1,48 1,7083 1,90 2,0385 2,32 "2,4189
1,49 1,7152 1,91 2,0470 2,33 2,4210
1,50 1,7222 1,92 2,0556 2,34 2,4331°
1,51 1,7293 1,93 2,0642 2,35 . 2 4454
1,52 1,7364 1,94 . 2,0728 2,36 2,4477
1,53 1,7436 1,95 2,0815 2,37 2,4502
1,54 1,7508 1,96 2,0901 2,38 2,4683
1,55 1,7581 1,97 2,0988 2,39 " 24753
1,56 1,7654 1,98 2,1075 2,40 2,4880
1,57 1,7728 1,99 2,1162 2,41 2,4909
1,58 1,7803 2,00 - 2,1250 2,42 2,5038
1,59 1,7878 2,01 2,1337 2,43 2,5168
1,60 1,7953 - 2,02 2,1425 2,44 2,5240
1,61 -1,8029 2,03 2,1513 2,45 2,5330
1,62 1,8105 2,04 2,1601 246 2,5426
1,63 1,8182 2,05 2,1690 2,47 2,5520
1,64 1,8259 2,06 2,1778 2,48 2,5620

L
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& B . B 5 B
Tt he Te ho Ro The
2,49 25706 2,72 2,7876 2,95, 3,0075
2,50 2,5800 2173 2,7971 2,96 83,0171
2,51 2,5926 2,74 2,8066 2,97 3,0267
2,52 2,5988 2,75 28161 298 3,0330
2,53 2,6081 2,76 92,8256 2,99 3,0459
2,54 26175 217 2,8352 3,00 3,0556
2,55 2,6269 2,78 2,8446 3,10 3,1537
2,56 2,6329 2,79 . 92,8542 3,20 3,2488
2,57 2,6457 2,80 2,8638 3,30 3,3459
2,58 2,6551 2,81 2 8733 3,40 3,4433
2,59 2,6645 2,82 2,8829 3,50 3,5408
2,60 2,6740 2,83 2,8924 3,60 3,6398
2,61 2,6834 284 2,9020 3,70 38,7365
2,62 2,6928 2,85 29115 3,80 3,8346
2,63 2,7023 2,86 2,9211 3,90 3,9329
2,64 2,7117 2 87 2,9307 4,00 4,0313
2,65 2,7212 2,88 2,9403 4,20 4,2283
2,66 2,7307 289 92,9499 4,40 4,4258
2,67 2,7401 2,90 29595 4,60 4,6236
2,68 2,7496 2,01 2,9659 4,80 4,8217
2,69 2,7591 2,92 2,9786 5,00 5,0200
2,70 2,7686 2,93 92,9882 5,50 5,5165
271 2,94 92,9978 6,00 6,0139

2,7781
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TABLA No 3

Acuemictos CIRCULARES. ELEMENTOS PARA EL CALCULO DE ALTURAS CRITICAS

h Q 1 Q
r = r I
0,00 . 0,000 0,000 0,000
0,05 0,0209 0,624 0,0335
0,10 . 0,0578 0,872 0,0663
0,15 -0,1070 1,052 0,109
0,20 0,1635 1,200 0,136 -
0,25 0,2267 1,320 0,172
0,30 0,2955 1428 -« | 0,207
0,35 0,370 1,518 -| 0244
" 0,40 0,447 1,600 0,2795
0,45 0,529 1,668 | 0317
0,50 0,614 1,732 0,354
0,55 0,702 1,785 |- 0,393
0,60 0,794 1,838 0,432
0,65 0,885 1,873 0,472
0,70 0,980 1,908 . 0,5135
0,75 1,075 1,936 | 0,556
0,80 . 1,178 1,960 0,599
0,85 "~ 1,272 1976 | 0,646
0,90 1,371 1,990 0,690
0,95 1,471 1,996 . 0,738 '
1,00 1,571 2,000 0,7855 h=r(1-cos§
1,05 1,671 1,996 0,838 rg-
1,10 1,771, 1990 | 0,801 Begg-sad)
1,15 1,870 1,976 0,946 I=2rsen?
1,20 1,969 1,960 | 1,003 | Q.,8-senf
1,25 © 2,067 1,936 1,070 [ 4sen
1,30 2,162 1,908 1,133 .
1,35 | 2,257 1,873 1,202
1,40 - 2,349 1,838 1,279
1,45 2449 1,785 1,372
1,50 2,528 1,732 | 1,486
1,55 _ 2618 . |, 1,668 1,568
1,60 . 2,694 1,600 1,683
1,65 2778 | ."1,518 1,826
1,70 2,846 - | 1,498 1,996
1,75 2915 | 1,320 | 2210
1,80 2,978 1,200 2,480
1,85 3,035 1,052 2,883
1,90 3,083 0,872 3,550
1,95 3,121 0,624 5,015
1,975 3132 | 0444 7,05
.1,99 3,140 0,282 1,11
2,00 3,142 ¢ 0,000 oo




Abaco de alturas criticas en lechos abovedados. P. Pérez Z.
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CAPITULO IV

Pérdidas de carga generales

Ecuaciéon de las corrientes permanentes
Pérdidas de carga singulares

22. Consideraciones generales. Disipacidn de la energia en las dos formas de
escurrimiento—23. Movimientos estratificados. Frotamientos proplamen-
te dichos, Viscosidad, Expresién de la pérdida de carga—24. Escurri-
mientos turbulentos. Dos formas de fro{‘am.ie?i!os: parietales ¢ interigres,
diferentes de los del régimen de Poisewille. Sus pérdidas de cargae. Teo-
ria de Boussinesq—25. Fstado actual de la cuestidn. Conchusiones.—
26. Férmulas de pérdidas de carga generales en los escurrimientos tur-
lentos—27. Cambio de rigimen. Velocidad limite-—28. Ecuacion de las’
corrientes permaﬂe}u‘es.—?g. Pérdidas de ecarga singulares—30. Seme-
janza mecdnica en Hidrauwlica.

' 22.- Consideraciones generales.—Se denominan frotamientos, en His
dréulica, a las absorciones de energia que efectiian .las, componentes tangencia- '
les ‘de las presiones.que acompafian a todo movimiento de liquidos naturales.
Las acciones mufuas de las molécunlas en movimiento y las acciones de ellas:con
la pared son las que detevminan la forma general del movimiento del .con-
junto, de la corriente. :

Como se ha dicho en el péirrafo 3, esas componentes tangenciales de las
presiones que absorben energia son, funcién de la velocidad. La pérdida de
carga es entonces funcién de la velocidad y varia de una clase de movimiento
& otro. Las formas més importantes de movimientos respecto a la pérdida de
carga son las que constituyen los' regimenes ya. definidos: tranquilo y tur-
bulento. _ ) ' .

El primero, llamado también régimen estratificado o laminar, o régimen
de Poiseuille, es el que se verifica generalmente con pequefias velocidades, por
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filetes o capas; es decir, por trayectorias fijas, en gque una particula tras d2
otra lleva la direccion general del movimiento. Este régimen, propio de lag
canalizaciones de pequefifsimas dimensiones (del orden de los milimetros), pue-
de, sin embﬁ_rgo, encontrarse en las singularidades con grandes velocidades,
donde se producen rapidas aceleraciones. Fué descubierto y estudiado experi-
mentalmente por el doctor Poiseuille (1)..

El régimen turbulento o hidrdulico, propio de las velocidades de la prie-
tica del ingeniero, se verifica, sin orden aparente, sembrado de torbellinos;
en él las particulas llevan trayectorias muy eompllcadas Osborne Reynolds
lo llamé movimiento sinuoso. Torbellinos que parten de la pared se extien-
den a la masa liquida, desarrollaindose hasta el centro. De aqui vuelven las
particulas a la pared, de la cual son nuevamente reflejadas hacia el interior y
pierden energia en este vaivén. En este régimen no puede hablarse rigurosa-
mente de movimiento permanente, pues su caracteristica més, aparente es la
inestabilidad ; pero, como queda dicho, y volveremos sobre ello, los térmi-
nos medios de las circunstancias del eseurrimiento pueden ser constantes,
‘constituyendo un movimiento medio local permanente.

, Solamente en el régimen estratificado puede hablarse con alguna pro-
piedad de frotamientos. En el régimen turbulento, por analogia -y para ge-
neralizar, puede darse esa denominacién a las acciones mal conocidas entre
el liquido y la pared y consigo mmmo acciones que le van restando energia
al eseurrir.

23. Movimientos estratificados. Frotamientos propiamente dichos.
Viscosidad. Expresién de la pérdida de carga.— El estudio analitico de!
régimen ldminar, antes de haber sido descubierto experimentalmente por Poi-
senille, lo fué intuitivamente por Newton (1687); Navier (1882); Poisson
(1829) ; Barré de St. Venant (1843); y Stokes (1843); quienes establecieron
en las ecuaciones generales de la Hidrodindmieca la- accién de las componentey
tangenciales de las presiones. Se hace la determinacién de la pérdida de ecar-
ga avaluando los esfuerzos debidos a la viscosidad: avaluados los esfuerzos
se caleulan los trabajos que ellos efectiian en el desplazamiento de la partieula.
Directivas de estas investigaciones han sido las experiencias de Coulomb (1800),
que demuestran la proporcionalidad de los frotamientos con las velocidades, a
la primera y segunda potencia (2). ' '

En el movimiento estratificado la velocidad deerece desde el centro
hasta anularse en la pared. En ‘estas condiciones, y dependiendo el . frota-
miento de la velocidad, no existe influencia de la pared en el eseurrimiento,
salvo el caso en que las asperezas, o mas bien, las ondulaciones de ésta, in-
fluyan en la deformacién de las trayectorias. Las iinicas causas de disipacién
de energia son las acciones mutuas de un filete liquido con sus vecinos Estas
acciones son proporcionales a la extension de las superfinies de contacto, y son

(1) Recherches expérimentales sur le mouvement des I|qu:daa dans les tubes de
tres petites diametres, 1840—1841—1844,

2) Ln resistencia que opone un s6lido inmdvil al agua en movimiento es, segfin
Coulomb, de la forma: r =au 4 bu?, siendo u la velocidad del agua.



Coeficiente de viscosidad a3

independientes de las presiones. EIl filete més veloz tiende a acelerar al mds
lento, ¥ vice versa. Como intuitivamente lo establecié Newton, el frot:imien-
to entre un filete y otro, es proporcional a la rapidez con qué la veloeidad
varia de un punto a otro de la seccién normal. Como es imposible aceptar va-
riaciones finitas de la velocidad entre un filete y sus vecinos, esta relucién se
. du A ; ;
expresa por la deri'vada g due es el gradiente de la wvelocidad. zn la sce-
cién. El ntmero de Kgs. de energia disipada por unidad de sup_erficie queda
dado por el producto de esta derivada por el coeficiente de viscosidad p. (1).

U
son T—1; ¢ sea,

Si atendemos a gue las dime)_:siones de la derivada
las de una velocidad angular, las de p resultan ser Z—' M T—, que se pueden
expresar en Kgs. segundos por metro cuadrado en unidades industriales.

Las medidas del coeficiente p hechas por algunos experimentadores son
perfectamente concordantes; p depende de la maturaleza del ligquido, varia
inversamente con la temperatura, es prieticamente independiente de’ la pre:
sién. Seglin Poiseuille, vale en’ el. agua (2). )

; ) 0,0001814
b= 10,0337t  0,00022 {2

1) Kgs. sez/m?2,

en que ¢t es la temperatura en grados centigrados. He aqui los valores de n
para el agua a diversas temperaturas:

= 0° 10¢ 20° 50° 100°%

w == 0,0001814 - 0,0001335 - 0,0001029 0,000056 0,000028

.

A la temperatura de 20° el valor de la viscosidad de la glicerina es de
0,46 Kg. seg/m? .es decir, 470 veces mayor que la del agua; a esa misma tem-
peratura la del mercurio es de 0,000157 y a 40° vale 0,000148 Kg. seg./m?,
En cambio, la viscosidad del aceite de oliva es a 20 grados, 80 veces mayor que
la del agua y a 40° solamente 56 veces.

Para estudiar el movimiento permanente que se efectiia dentro de un
tubo de didmetro constante dénde existe un escurrimiento estratificado, ais-

(1) Los ingleses y americanos la denominan p. En Francia y Alemania x. Al
coaficiente de importancia anfilogo que existe en los movimientos hidrdulicos, se llams
en Francia ¢. La medida de la viscosidad se hace en ‘‘poises’”. Un Poise corresponde a
EM_'_, o sea, a 0,0IOJBﬂ El “centipoise’’ es cien veces mager.TnEAd

cm2 m2 -

(2) Se llama coeficiente cineméftico de viscosidad a la razén p/p. es deeir, a u
dividido por 1a dznsidad y se le designa con la letra y.
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lamos dentro de é] un cilindro liguido de longitud ! y de radio r coneéntrico con
el tubo. (Fig. 27). La resultante de las fuerzas que lo solicitan se compone
de las presiones en sus caras.terminales: -

(po— p1) 12, de la componente- del peso
y=r*lsena y de los frotamientos. “Si ob-
servamos que I sen @ es la diferencia de co-
tas de dos puntos homdlogos cualesquiera,
de las caras terminales, juntando, la com- Fig. 27

ponente del i:aesq con la de las presiones, dividiendo éstas por ¥, podre-
mos ‘poner :

(z‘. 2" g.:: )11::'2

Las fuerzas. de frotamiento que obran en la superficie cilindrica 2= rl,
valen:

, du
0 - s
A2erl B ar
Como se oponen al movimiento, observando que -% es negativo, tendremos
la igualdad :

du
dr

(zu.-!f—.z;i-—-zl—.%—)yr._—_w.?w.

. El paréntesis del.primer miembro, dividido por I, es la pérdida de
carga por unidad de longitud, llamada J. Luego, si dividimos esta ecuacién
por 1, separamos variables e integramos desde un radio cualquiera r, donde
la velocidad es u, hasta el radio R -del tubo, es deecir, hasta ia pared, donde
la velocidad es cero, obtenemos:

E 0.
wd rdr=—2p du
r u

Ly (B—1)

3 =2pu

D 2 2
u.:q 7 (R r3) J

ecuacién que da la velocidad a una distancia r del centro.



Pérdida de carga en movimiento estratificado g5

El gasto total es:

a i sl E
Q= udo=— w2mrdr——" 2= (R®— r2) rdr
J 0 0 e 0

__-fﬂ:J T ?':EJD‘
%) §= 8u Berm; 128 .
La velocidad media es:
Q@ __xJR: yJD?
2 E— xR T 8p T 32n

o si se quiere, despejando J:

8ulU _ 32u0U

expresién que dice que la pérdida de carga es proporcional a la primera po-
tencia de la velocidad. Si tomamos p igual a 0000133 a la temperatura de
10°, tendremos:

U . U
da) J = 0,00000106 & = 0,00000424 D )
Las experiencias de Poiseuille de'acuerdo con este raciocdinio, dieron pa-
ra el gasto la férnmla empirica:

5) Q=KJD!

El coeficiente K, que depende finicamente de la naturaleza del liquido
¥ de su temperatura, engloba el valor teérico

M
128w

A continuacién va una comparacién de este coeficiente con K:
t = a° 2 10°
Y= : : "
b —— 1887
128, 136800 .88 00

K = 135282 181101
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24. Escurrimientos turbulentos.—En los movimientos turbulentos los
fenémenos de disipacién de energia son totalmente diferentes de los estudiados
en el escurrimiento estratificado. Las leyes rigurosas de variseiéon de velocidad
¥ presién en cada punto, o la que rige la distribucién de trayectorias de las
moléculas liquidas dentro de la masa, nos son hoy dia imposibles de alcanzar.
La experimentacién de Bazin que, como se ha dicho, autoriza a prescindir de
la pulsacién y a estudiar Gnicamente los términos medios constantes de los va-
lores reales, ha permitido sentar leyes aproximadas. En movimientos unifor-
mes, es deeir,.buseando la simplicidad gue introduce la constancia de la veloci-
dad media y de la magnitud de la seccion, han sido formuladas esas leyes, in-
terpretando los datos experimentales en la forma mds sexcilla: asimilando es-
te movimiento al moviniiento por filetes paralelos. Asi presentado el problema
se ha podido hablar de movimiento turbulento permanente, en el cual es
constante en cada punto la velocidad media local.

Para -encontrar las relaciones que ligan la pérdida de carga con los ele-
mentos mensurables de la eprrlente. velocidad, presién y. seeceidn, se estudian
las dos clases de acciones que absorben energia: frotamientos parietales y fro--
tamientos interiores. .

En el escurrimiento turbulento queda unida a la pared una delgada pe-
licula liquida de centésimas de milimetro de espesor, que no estd en reposo sino
que se mueve con movimiento estratificado, con velocidad rapidisimamente va-
riable, entre o que llamariamos el borde interior o del lade de la corriente de
la delgada capa, y la pared misma. La velocidad que se llama parietal u, es
precisamente la que existe en ese borde interior que separa la capa del resto de
la corriente. La pared queda embebida por €l liguido que en ella penetra y el
deslizamiento, que se verifica con movimiento estratificado en la delgada capa,
sigue las sinuosidades o asperezas de la pared que son de mayor tamafio que su
espesor, borrando las de orden inferior. Antiguamente se exageraba el espesor
de esta pelicula y se crefa que era inmévil y que borraba todas las asperezas
de la pared, aceptindose, en consecuencia, unicamente deslizamiento de lquido
sobre un ‘‘guante liquido’ .

Seglin Boussinesq una particula, al, escurrir choca contra' lo que po-
driamos llamar la superficie.de separacién de la pelicula adherida y el resto
de la corriente, se refleja ahi yéndose hacia el centro de la masa liquida. Estos
choques producen pérdida de la energia que la molécula posee, la- magnitud
del choque es proporcional a la velocidad de choque y su miimero también lo
seria; de modo que puede aceptarse que la pérdida de carga es funcién de la
velocidad a la segunda potencia. Llamamos frotamientos parietales a todas las
acciones de disipacién de energia que se efectiian en la delgada capa adheri-
da a la pared. La experimentacién dice que los frotamientos parietales son
proporcionales & la magnitud de la superficie s6lida en contacto con la corrien-
te; que son proporcionales a una potencia de la velocidad cercana a dos, me-
nor si la rugosidad es poca’ y aun mayor de dos si la rugosidad es mucha.
Son proporcionales también a una constante fisica que depende. de la rugo-
sidad de la pared y del grado de turbulencia, Jlamada B por Boussinesq.
También dependen los frotamientos parietales de la naturaleza del liquido
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que toca a la pared, expresada por el peso especifico. Los frotamientos son,
en cambio, independientes de las presiones. Para simplificar y por analogia
con las pérdidas de carga singulares que son proporcionales al cuadrado de
la velocidad, acepta esta potencia y eseribe que el ntimero de kgs. de energia
disipada en frotamientos parietales por metro cuadrado de superficie, es da-
do por la expresién:

6) ~ B u,?

Las dimensiones que resultan para B son, segiin esto, L ~1T%, es deecir,
inversas de una aceleracién. Los valores de B son experimentales y, como se
dijo, dependen de la rugosidad y del grado de turbulencia, aumentando con
ambas.

Los frotamientos interiores de un movimiento turbulento los presenta
Boussinesq en forma andloga a los de los movimientos estratificados. expre-
sando que por metro cunadrado de superficie de contacto, el nfimero de kgs.
de energia disipada es dado por la expresién:

7 ¢ an

en que € no es el coeficiente de viscosidad, sino el coeficiente de turbulenecia.
Depende e de una constante fisica A, funecién de la aspereza ﬂe la pared, li-
gada a la de frotamientos parietales por la relacién:

8) A_..—-—\/B

En esta expresién, K depende a su vez de la naturaleza y estado del
liguido; es decir, algo también de su viseosidad. El valor medio de K, dedu-
cido por Boussinesq de las experiencias de Bazin, es 48 en metros y segundos,

¥ sus dimensiones son L* T~1; pues las de 4 son L~ 1T? iguales a las (ieI B,
depende también del peso especifico del liguido y de la velocidad parietal” .
Por tiltimo, seglin Boussinesq, ¢ es también funcién del tamafio :y forma de
la seccién normal, expresada por el radio hidrdulico, que habia sido- definido
por Chézy, razén de la seccién Q al perimetro mojado y (Fig. 28).

9) e
A

En secciones circulares o semi circulares agrega -a e otro factor, que
simplificado es R/r, porque la turbulencia se concentra hacia el .centro.
En secciones circulares o sémi circulares el radio hidraulico es:

7.—Hidruliea.
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9a) R=— =

Y en secciones rectangul&res muy
anchas de base b y. altura h, en
que h es pequeiio al lado de b,

bh
b+ 2h

9b) Ri==

tiende a h. Boussinesq considera
esos dos casos sencillos y adopta

Fig. 28
para ¢ los valores:
10a) e== 4 uh canales rectangulares muy .anchos.
10b) e=vdu {E, % { canales semi-circulares-cafierias circulares.

Este coeficiente de turbulencia da.la carga absorbida por los frota-

mientos multiplicada por la misma derivada —d% , de la velocidad respecto

al cambio de lugar en la seccién, que vimos en los movimientos estratificados;
aqui se refiere a velocidades medias locales.

Sin entrar en mayores detalles sobre las consideraciones que llevan a
Boussinesq a fijar las dependencia de e, enfremos, siguiendo a este sabio, en
la determinacién de la distribucién de velocidades, del gasto, de la velocidad
media y de la pérdida de carga en corrientes turbulentas uniformes, en los
dos casos simplificatorios ya mencionados: canales rectangulares muy anchos,
en los cuales se puede considerar los fenémenos por unidad de ancho y en gque
la ubicacién del filete queda definida por la hondura o distancia vertical a la
superficie libre; y corrientes cireulares o semicirculares en que el filete liquido
queda definido por el radio o distancia al centro.

Comenzaremos por la corriente rectangular muy ancha que va escu-
rriendo con movimiento uniforme, es decir, aquella en que la.aceleracién que
tiende a imprimirle la componente del peso, es equilibrada por los frota-

, . - mientos. Estudiande un trozo de
T‘Qﬂ" - altura z y base de un metro en la
i e W T :-;——t_}_ direccién del movimiento y un me-
tro en la seccién normal (Fig. 29),
3 los frotamientos que equilibran a
Fig.. 29 }a. ct?mponente del peso son los
_ interiores. Notando que la de-
rivada de la velocidad respecto al cambio de lugar en la seccién es negativa,
si se acepta que la velocidad superficial es méxima, si llamamos I al seno del
angulo de los filetes con la horizontal, siempre muy pequefio en corrientes
abiertas, y poniendo el valor de € de arriba, se tiene:

'{zI:—-fAkun%:—
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Separando variables e integrando desde un punto de altura z, en que
la velocidad es u, hasta el fondo de altura h, en- que la velocidad es la pa-
rietal u,, tenemos:

72— g2
11) I—L-;—:Ahu, (2 — 1)

El movimiento uniferme de un trozo de igual base pero de altura &,
se produce porque la componente del peso es equilibrada por los frotamientos
parietales sobre el metro cuadrado, o sea:

vhI=~< B u,
de donde

11a) I =

y de aqui sacamos
m, we |/ 2L

La ecuacién Iia) introducida arriba, en la 11), despejando u, nos di-
ce que:

22
12) u—_—uo[1+ ) 2)J
o si se elimina también u,:

12a) \/B[ - 2A - (21— )}\/u

es deeir, que la reparticién vertical de velocidades de esta forma de corriente
es como las ordenadas de una parabola.
La velocidad media

rQ h
1 1
o o

serd, haciendo el integral,

13) U:v—__( +ﬂ’)\/“
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Introduciendo el valor de 4 dado por la ecuacién 8) se obtiene:

1 K —_
14) U_(V—f-i-?)\/u

Notemos que en esta eeuacién, I es el descenso de la cota piezométrica
en la unidad de longitud.

Razonando del mismo modo en una corriente ecircular de radio R ce-
rrada, en que aislamos un ecilindro coneéntrico con ella de I m. de altura y
de radio r, si llamamos p, ¥ p: las presiones en los centros de las caras an-
terior y posterior, respectivamente, y' notando que el condueto puede tener
una inelinacién cualquiera « respecto a la horizontal, se tiene: (1)

. R E du.
vsenewr* 4+ (po—p1) sri=—_Atu, = Ly P

en donde, separando variables e integrando como antes, se tiene:

R3 — o 28
—3——(sen @ +P—T—pl) = A R®u, (v —u,)

La cantidad entre paréntesis es el descenso de cota piezométrica efec-
tuado por la corriente en la unidad de longitud considerada, (como lo era
en el caso del canal muy ancho). En movimiento uniforme es constante a lo
largo de la corriente la seceién, la veloeidad y, por lo tanto, la altura de ve-
locidad media. En conseeuencia, el descenso de la cota piezométrica es la
pérdida de carga debida a los frotamientos. Por unidad de longitud la 1la-
maremos J y tenemos: )

R — 3

J_T =A R?u, (u—u,)

El movimiento uniforme de un trozo de toda la corriente, en un me-
tro de longitud nos da:

+senaw R® 4 (po—lpl) sR?*=+vBu’2=R

de donde
2
15a) J:%““—-
o P /
N R
150 U= || —_
) ol e,

(1) Boussinesq hace notar que.en la expresién de
R E
e=y4t g+

" la tendencin al infinito al acercarse al centro queda eompensada con la tendencian a
cero de la derivada du/dr pues la velocidad en el centro pasa por un miiximo.
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Introduciendo arriba se llega a:
1) w=w 1435 (1—5))

]VR

Lo que dice que la distribucién radial c_le_ velocidades se hace segiin las
ordenadas de una parébola cibica.

16a) ﬂ——‘—_‘l.{_f-{— (1

La velocidad media

4 R
U= Py uw2wrdr
0
ejecutando resulta:

17) U——~—-(1+ f )V_T:_T

18) U=(71*§\+Ei K) V%‘?

La cantidad entre paréntesis, tanto aqui como en la ecuacién 14), de-
pende sblo de las constantes fisicas 4 y B que, como se dijo, son funcién de
la aspereza de la pared y de la naturaleza del liguido; se pueden llamar C
¥ C,. Se nota, ademds, que & en la ecuacién 74) es el radio hidrdulico. y E/2
loes enla 18) y como I y J son la pérdida de carga, se puede escribir la
férmula general:

19) U=C\/RJ
o ‘sea,
2 "
20) = _CL;E_

" 8i de los’ valores experimentales de C, nos elevamos por medio de .4
v B de Boussinesq al valor de ¢, se encuentra que en movimientos turbulentos
es unos cuantos miles de veces mayor: que el caeflclente de viscosidad y su
valor se acerca a la unidad.
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Los valores de las constantes A y B que Boussintsq llama medios, de-
ducidos de la experimentacién, serian: (1)

1 ..
B=0,000885; A= —z—\/0,000885 =0,00062

Después de Boussinesq, son muchos los hidraulicistas que se han preo-
cupado de determinar las relaciones y leyes que rigen los frotamientos en mo-
vimientos turbulentos. ‘No se puede pretender, como lo dice Rabut, que la
teoria de Boussinesq expuesta, corresponda seguramente a la realidad, pues,
en primer lugar, no se aplica al fenémeno mismo, sino a un movimiento ficticio,
y ademds, se puede llegar a coincidir con los resultados experimentales ha-
ciendo hipotesis muy diversas que las de ese sabio. Asi, por ejemplo, René
Koechlin (2) parte de la energia perdida por las moléeulas que chocan con-
tra la pared, y acepta la expresién de los frotamientos interiores de Newton
e du/dn poniendo provisionalmente un coeficiente e que llama de cohesién y
a cuyo valor llega después de haber deducido la reparticion de velocidades
en caso de secciones de forma sencilla y de haber encontrado relacién entre
la velocidad media, la pendiente, el radio hidraulieo, la rugosidad de la pared
¥ el coeficiente de cohesién, Esa relacibn es:

21) U= (£ + VI q)\/___

en esta ecuacién, escrita con las mismas denominaciones dadas arriba

22) B ffi20
f
siendo f; el coeficiente de rugosildad, Koechlin llega para e al valor:
1 Ih?
23) i 7 T —;’ i

en que k es la profundidad, v, la velocidad superficial y v 1a del fondo.

25. Estado actual de la cuestién, Conclusiones.—La cuestién de los
frotamieritos de turhulencia que, como se dijo, estd muy lejos de ser dominada
por el céleulo, podria resumirse signiendo a Mouret (3) en la forma siguiente:
las experiencias que se han hecho para averiguar los frotamientos en los ligui-

(1) En realidad, el coeficiente B es muy varjable. He aqui los valores extremos:

Corrientes pequefias-. . ... (B = 02 m:) Corrientes grandes . . . . (E = 2 m.)
Paredes lisas . . . ... . B = 0,00068 " Parodes lisas . . . . . . © B = 0,00082
Paredes dsperas . . . . . ° B = 0,0085  Paredes fisperas . . . . . B = 0,00230

(2) Méeanisme de-1’eau. Paris 1924. Entre los alemanes es digno de mencionarse
ol estudio de la turbuleneia de Weil, en Nene Gmmdlam der technischen Hydrodynamik.
Berl.'ln 1950, Prandtl (1984),- Karman--(1930). Entre. los americanos Bakhmeteff (1936) ¥y
en les G. H. Keulogu (1938).

(3 l(omt Cours _de l{ée&mque nppl.iqué Hydraulique — Ecole du Poutl et
Chaudsées. Paris 1922.1023. Curso poligrafiado, phgs. 210.233.

¥
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dos son de dos clases: o bien son de laboratorio, que podriamos decir cienti-
ficas, o bien son de ingenieros, con fin inmediatamente utilitario.. Las prime-
ras en pequefio (1) son precisas. Las otras, la gran mayoria, tienden a dar
férmulas de eileulo rapidamerite aplicables, menos precisas en general (2). Fué
Darcy quien dié luz clara sobre la influencia decisiva de las asperezas de la
pared en la pérdida dé carga, llevando a su verdadero papel la capa liquida
adherida a la pared, que siguiendo las sinuosidades de ella solamente hace des-
aparecer la influencia de asperezas de minimo tamafio. En la pared nacen lbs
torbellinos que se propagan hacia el centro. La intensidad de la agitacidn
turbulenta se debe a la aspereza de la pared y crece con la velocidad parietal
¥ con la extensién de la pared mojada. Los torbellinos son los verdaderos
agentes de la pérdida de carga, pues, transforman la fuerza viva del movi-
miento reeto en giratorio. La fuerza viva de este movimiento se transforma
facilmente en calor, pues, aumentan las superficies llamadas de deslizamiento
¥, por consigiiente, los movimientos secundarios de distorsién. No existe afin
un estudio completo de los torbellinos, cuya teoria elemental es sencilla. La in-
fluencia de la velocidad en los frotamientos, cue Boussinesq acepta ser de pro-
poreionalidad a la segunda potencia, como en los choques, en realidad es
mas compleja. Coulomb daba una proporcionalidad a las potencias I y 2 se-
segin la expresibn (3): '

24) J=alU+LU0*

que revela qu¢ si U es muy pequefio solamente influye el primer término, y
si es grande ticne més influencia el segundo. Asi esta expresién podria abar-
car ambos regimenes. Reynolds acepta la pérdida de carga proporcional a
U® y n es funcién de la rugosidad de la pared, variando desde 1,79 si es muy
lisa, hasta 2 en paredes Asperas. Segfin Lees, la resistencia interior es de la
forma: '

25) J=a' T4 8 U2

¥ es probablemente la que miés se-acerca ¥ la realdsd:

El tamaiio y la forma de la seccién normal-tienen gran influentia,“pues,
. mientras mayores sean las dimensiones de }a magsa en que-los torbellinos ag:
tan, més grande seri la absorcién de-energia que efectudrdn. Mientras ‘méis
éngulos presente la seccién, en la vecindad de los vértices hay relativamente
més extensién de pared por m? de seccién de corriente, y, por'lo tanto, ma-
yor agitacién turbulenta que, sbsorbiendo ‘en esos puntos gran- parte de la
fuerza viva, produce disminucién’'en la velodidad’de traslacién. Para ‘medir

(1) Debidas, ademés de Coulomb, a Froude, Couette;:Gibson y- Ryan: -

(2) Fuera de las que eitanmu'después,_‘ ¥ lis ‘m#s precisas son dé& Reynolds,
Blassius (1912), Lander(1915), Stanton:y Pannel: (1916), Schiller (1921), Hermann
(1930) y Nikuradse (1933). : i

(8) a y @ no son simples factores n“l':mé_rim,'puea, como esa ecuacién corresponde
& una pérdida de carga, entran en g y § todas fas demds dependencias de J no expresadas
explicitamente. ' ’
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la influencia de la magnitud ¥y de la forma de la seeeién, se introduce en
las férmulas de pérdida de ecarga una inversa- proporcionalidad con el radio

S g ; Q . g :
hidraulico de que se hablé: R=—=—. Es claro que en secciones semejantes o

afines, esta relacién da idea de la influencia relativa de la extensién de pa-
red manifestada por el perimetro; pero se puede imaginar secciones no seme-
jantes y de igual radio hidréulico, cuyos dngulos produzean distinta agita-
cién turbulenta (1). Se ve que no basta el radio hidréulico para ecaracteri-
zar la influencia de la pared en la pérdida de carga. Las experiencias de
Bazin, revelan, sin embargo que no es muy grande el error que se ¢omete acep-
tando simplemente el radio hidraulico, es decir, preseindiendo de la forma
misma de la seeci6n, por simplicidad. Estas experiencias revelan, en cambio,
la gran influencia que tiene la existencia de una superficie libre, que viene
a ser una superficie indefinida donde los torbellinos tienen libre expansifén y,
por lo tanto, es causa de mayor absorcién de energia.

La viscosidad casi no tiene influencia en los movimientos turbulentos
El peso .especifico del liquido tiene una influeneia mayor, pero secundaria.
La temperatura practicamente no tiene hinguna.

La presibn tampoco tiene influencia de importancia en estos movi-
mientos, eomo tampoco la tenia en los estratificados, contrariamente a lo que
sucede en los frotamientos de los s6lidos. Se ha tratado de explicar esta di-
ferehecia esencial entre los frotamientos de los liguidos y los de los sblidos
respeeto a la presién, diciendo que ella aumenta el contacto real de los séli-
dos, aumentando la extensién de la superficie de contacto, de modo que en
iltimo término, los frotamientos de los sélidos son también proporeionales
a la- superficie de contacto. Esta unién entre liquidos o entre liquidos y la
paréd s6lida no aumenta con la presién, pues, aunque ella sea muy pequeiia,
el liguido embebe y peﬁetra en la pared. )

Coneluye Mouret dieiendo que. aun no estamos en vias de resolver por
el cdleulo el problema de frotamientos de liquidos en su naturaleza intima ¥
que hemos de recurrir a férmulas empiricas o resimenes grificos de expe-
riencias. En vez de buscar un rigor initil, se contentan los experimentadores
con hacer figurar en las férmulas, en bloek, la pérdida de carga que los fro-
tamientos van ocasionando por unidad de longitud de la corriente (2).

(1) El radio hidrfulico de Ja seccibn cireular es: B — L _ B
3 g &t - 23_?.\'91&::1
‘a a . TE
cuadrado: R = Fa = ; ambos serin iguales cuando ¢ — 2 R,

(2) Al estudiar mfs adelante las férmulas experimentales usadas en el efileulo dz
corrientes abier_tax_ y cerradqn nos. daremos euenta que resulta poco dtil una precision
aparente de lag” f6rmulas de pérdida de cargn ante la imposibilidad de expresar 2n for.
ma exucta ln?'-rugosidndés efectivas de las paredes, ' especialmente d¢ los cannles, que
varian entre limites tan distanciados. En cafierias, la poes diferencia entre los rugosi-
dndss_ de la prictiea permite una mayor precisifn, que, sin embu.'rgé, diuta, muy lejos
de acercarse a la ‘exgctitnd’.'antn'aunli:ar afin las mfis prolijas experiencias para encon.
trar diferencias desconcertantes.
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26. Férmulag de pérdidas de carga generaleg en los escurrimientos
turbulentos.—Los primeros en indicar que los frotamientos de los liquidos
son proporcionales al cuadrado de la veloecidad fueron, independientetﬁente,
Brahms (1753), en Holanda y Chézy (1775), en Francia. Expresaron tam-
hién que la pérdida de earga que los frotamientos produeian, era funeién in-
versa del radio hidraulico, por medio de la expresién 20) ya citada:

El coeficiente b que Chézy aceptaba constante, se suele eseribif 1/C?,
para escribir la ecuacién 19) de U dada anteriormente:

U=C~\/R7

En esta expresién U es la velocidad media. Se llega a ‘ella aceptando a prio-

ri que los frotamientos parietales son proporcionales a la superficie- mojada

v al cuadrado de la velocidad parietal y que ésta es funcién de la velocidad

media, dependencia que se engloba

~d/ - en el cnefic?ente b. En efecto, se

calcula en el movimiento uniforme

de una corriente cerrada o abierta de

seceién £ y de perimetro y la pér-

dida de energia que el'volumen £ d!

experimenta a lo largo de un camino

Fig. 30 ds=Udt. (Fig. 30). La fuerza

tangencial de frotamientos, notando

que los frotamientos interiores de un filete medio local son idénticos y con-

trarios a los de su vecino y que, por lo tanto, se anulan, se reduce a la pro.

ducida por los frotamientos parietales en la superficie de contacto ydl a lo
largo del eamino U dt.

YBus2ydlUdt

La pérdida de carga J nos da estos frotamientos por unidad de ‘lon-
gitud y de peso, o sea, el valor de arriba dividido por v Q dil U dt:

vBuLydlUdt _ Buly

LES “Qdivdat . Q

La expresién B u,* con la velocidad parietal es incémoda y, como se dijo, se
reemplaza por una funcién ¢ (U), de la media, que Chézy acepté sencilla-
mente ser b.U?..0 bien, U2/C% y se tiene:
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Uy  bU2 U2

Q — R - CR

J=

Esta expresién, que nada tiene de rigurosa, es atin hoy dia aceptada en
Hidréulica, o como primera aproximacién, o como férmula genériea, intro-
duciéndole adecnados valores de b. Materia de los capitulos' de las corrientes
abiertas y cerradas son los valores experimentales de b, funcién compleja, se
gin dlgunos, d‘e R, segin otros de U y segiin los mis, de U y R, ademés de
serla de la rugosidad de la pared. Adelantaremos aqui, sin embargo, abar-
cando. veloeidades usuales y radios hidrdulicos de la préctica, que b puede
variar segin la clase de pared desde 0,002 (C=22), en las muy Aasperas,
hasta 0,000124 (C==90), en las muy lisas. En radios hidrdulicos pequefios.
es decir, menores de 0,15 m. y paredes lisas, como es el caso de las singula-
ridades de contorno cerrado, se puede tomar C=450, es decir, bh=0,0004.

Siguiendo a Lamb y a Forchheimer, se puede calcular el espesor de la
capa que se adhiere a las paredes, capa en que, como dijimos, se verifica un
escurrimiento estratifieado euyos frotamientos son equivalentes a los parie-
tales que se desarrollan en la superficie interior de esta capa adherente.

* En el espesor ¢ de la capa, la velocidad varia desde u, a cero, en la

pared misma, y se puede aceptar, dada la pequefiez de e, que la derivada g%

U, . . . . ps .
es constante y que vale -;"—. Los frotamientos interiores verificados por uni-

dad de superficie a lo largo de un camino u, dt serén:
p.'—-i:’— U, di

¥ son, por .hipétesis, iguales a los parietales que se verifican a lo largo de
u,dt en la unidad de superhme de separacién de la capa y el resto de la
eorne_nige, que valen:

¥ B u,® u, di
Se tieme, pues:
2
[ L =y Bu}
e

13

26) e= :
Y Bu,

es decir, que €l espesor éfle la capa se hace mas pequefio mientras mayor sea
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la temperatura y la aspereza de la pared; tomando una temperatura de 10° .
a la .que corresponde un coeficiente de viscosidad p = 0,000133, y aceptan--
do un valor medio de B = 0,000885, se tiene: (1).

0,00015
e =

# Uy

es decir, que vale 1,5 déeimos de m111metro para un metro de velocldad pa-
rietal.

27. Cambio de régimen, Velocidad limite.—Se ha dicho anteriormente
que la pérdida de carga en el régimen tranquilo estd dada, en funecién del dia-
metro de un condueto eircular, por la férmula:

32U

Jo=""5r

La de un movimiento turbulento de un conducto circular, notando que el
radio hidrdulico R=D/4 es, seglin lo dicho:

4p U?

Je= D

para un didmetro dado y a una temperatura dada, se puede poner:
§ di=K T  ...¥ Ji=K,U?

J Expresando estas relaciones en el gra-
Log - fico de la Fig. 31, si se lleva en ordenadas

los log J y en abscisas los log U, se ve que la
pérdida de carga del movimiento estratifica-
do que es una recta de coeficiente angular 1,
se corta con la del movimiento turbulento de
coeficiente angular. 2 en un punto C. Este

LogV seria el punto de cambio de régimen; es de-
eir, que con velocidades menores es solamen-
I' te posible el régimen de Poisenille y con ma-
yores, el turbulento. El punto C carrespon-
de a la ecuacién:
32pU0 _ 400%
e . . ¥yD* T D

(1) Con los valores de B dados en una nota anteriormente, se llegarin a los si-
guientes espesores de la capa adherente en agua a 100 de temperatura:

paredes lisas..... @ = 0,00022/u,

paredes fsperas...e = 0,000016/u,
paredes lisas..... e = 0,00042/u, -
plrad‘es fisperas.. e = D,DDGUS?/EO

Corrientes pequefias: {

Cerrientes grandes:

Esto fijarfa un eriterio para juzgar el temafio tla Lu anperezu qne no mﬂnyan
porqué guedan embebidas on la eapn adhérente.’



108 Curso de Hidrdulica General
A

gue da para la velocidad el valor:

- p . 802
27 = =—
) v v Db r D’

Las experiencias de Reynolds indicaron para la velocidad del cambio
de régimen o limite, que él llamé critica, una expresién andloga a ésta; perp el
fenémeno no es tan simple como el grifico indica, pues hay una zona en que
los dos regimenes son posibles: si se operd aumentando U, se puede llegar con
el movimiento estratificado hasta un punto B, y ahi bruseamente el movimien-

‘to se desordena y convierfe én turbulento. Si se opera disminuyendo las vela-
cidades, el régimen turbulento permanece hasta C. Entre los puntos € y 4 o

. C y B, los dos regimenes son posibles y se presentan alternativamente, como
lo experimenté Couette (1890) observando una vena que vaciaba un depésito
a través de un tubo de casi 30 em. de longitud y de 2,6 mm. de didmetro. El
vaciamiento con carga superiores a 0,75 m. daba una vena aspera, propia del
movimiento turbulento. Entre cargas-de 0,75 a 0,35 m., la vena sufria sobre-
saltos irregularmente espaciados primero y regulares después. Los sobresaltos
consistian en que se volvia a intervalos lisa y el chorro tenia entonces mayor
alcance, retornandose bruscamente aspera con menor alecance. Con cargas me-
nores de 0,35 m. la vena era definitivamente lisa (1). Esto prueba que hay
una zona de transicién entre ambos regimenes v que la pérdida de carga es
menor en el régimen estratificado. En éste es solamente pmporclonal a U,
mientras que en el turbulento lo es casi a U2

La expresién de la velocidad limite, dada por Reynolds para el punto
C, limite inferior es: (2)

28) ) U, =£;- -{;)— (m/seg

en que K es un niimero, por eso lldimado ‘‘Niumero de Reynolds’’, de gran
importancia como se ver&

En esa formula —f—- =19,8. Para el lumte superior, da Reynolds un

valor 6, 6 veces mayor 0 sea,

1307 p

. 29) Uy= D

(1) Hemos repetido varias vzaees esta ex'perieucia. en el laboratorio, midiendo
con ella aproximadamente el limite inferior de ln velocidad erftiea, en acuerdo suficienta
eon Reynolds. "

(2) Reynolds eseribe U, = i 1 _ 1 Bl valor de

228 14 00337t 4 0,00082¢ D
arriba equivale a &ste, dejando el coeficiente de viscosidad con su valor en globo. Comd
p =102 kg. masa por m?, el coeficiente K en la expresifn 25 viene a valer 2020.
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Las experiencias modernas de Nikuradse (1), que confirman investi-
gaciones anteriores de Blassius y de Shiller (2), proyectan nueva luz sobre
el fenémeno ‘del cambio de régimen y dan ademis una escala mis cientifica
para medir Ja rugosidad de las paredes. En efecto, la pérdida de carga del

- . - 32ulU & U
régimen estratificado J_W‘ haciendo J _1-2—5, nos da para A
(3) el valor:
e 32 _
30) he =7 sDT

Las cantidades de la segunda fraceién son la inversa del nmimero de
Reynolds. razén entre el producto D U de la dimensién o del radio hidraulico
por la velocidad, y la viscosidad cinemitica v, que llamaremos R., luego, po-
demos poner para un didmetro dado, o més general, un radio hidriulico
R = D/4, .dado

=13
b
s
=3}

_ 1 K
31) o= — =g R.

P4

ecuacién de una hipérbola equlldtera. que nos dice que A varia en el régn:nen
de Poiseuille inversamente con el nimero de Reynolds,
En el régimen turbulento se tendria:

L -2
. w2 b T

2g R,

que nos da

32) A=

valor independiente del niimero de Reynolds, pero funcién de la rugosidad. de
la pared, caracterizada por el coeficiente b.

(1) Stréimungsgesetze in rauhen Rohren. Berlin, 1933.
(2) Experimentelle Untersuchungen zum Turbulenzproblem. 1921,
(3) En rigor ), es la razén entre la cafda de altura‘de presién por unidad de

o : ' .
longitud ¥ ?g_; de modo que es un nfimero. Ponemos la forma frecuenta que no altera

los resultados, pues equivale a decir que el pzso espeéi_fieo'éa proporeional a la masa
especifica Es pues, sin dimensiones. »
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El trinsito de un régimen a otro se hace lentamente, habiendo una
regién en que no hay propiamente ni uno ni otro. La velocidad limite infe-
- rior, dada en la eeuacién 27, corresponde al niimero de Reynolds (1):

8
33 By= = —— = 2500
) e 5%

]

En tubos lisos habia encontrado Blassius gue si se aumentaba la ve-

locidad se pasaba del régimen de Poiseuille (donde A = II; o - 32“ 5

a un régimen que no corresponde . al turbulento, dado por las ecuaeiones

)

b U2 . 2gb
J=. g ¥ A= S , sino a:
1
7&=—9-’23,£— y J = 0,000068 e )
Ro25 i

vilidas para nameros de Reynolds comprendidos entre el valor eritico 2500,
hasta R,= 100000. Si R, > 100000, el coeficiente i valdria en los tubos lisos
segin Nikuradse :

0,0277

h=0,004 — ———__
Rﬂl}.l!?

Operando Nikuradse con rugosidades-distintas, controladas, K/D, en
que K es la dimensién de los granos artificialmente adheridos a la pared y
D el didmetro del tubo, observé que yendo desde pequefias a grandes veloci-
dades se observaba lo que indica la figure 32, En esta figura las ordenadas
son los logaritmos de A y las abscisas los logaritmos de R.. Se ve que cual-
quiera-que sea la rugosidad del tubo, si K. era menor de 2500, en todos ellos
el escurrimiento era estratificado o de Poisenille, indicado en la recta de
coeficiente anguldr igual a la unidad. En todos ellos se destruye el régimen
estratificado para el mismo valor R,=— 2500, pero al paso que los menos rugo-
sos entre los observados (K/D menores) resbalan sobre ““la recta de Blassius®’
de coeficiente angular 14 en el diagrama logaritmico, los de mayor rugosidad
la cortan; mientras menos rugosos los tubos, mis se adhieren al régimen de
Blassius y mientras mas, menor contacto tienen con él. Por filtimo, cuando R,
estd cercano al valor 250000, todos los tubos observados toman un régimen
independiente de R,, pues su régimen gueda indicado por una paralela al eje
de las abscisas. Lios valores de A que entonces tienen, a ignaldad de didmetro

(1) EI limite superior de la ‘velocidad limite corrasponderfa, deducido de la
ecuacién 29, el valor B, = 18100. Segin Reynulds, €l limite inferior es 2000—2100, como
se dice en la nota 2 de la phgina 108, -
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o radio hidraulico, son funciones exclusivamente de b, coeficiente que, depende
de la rugosidad (férmula 32), y nos viene a dar una medida relativa de di-
cha rugosidad.

Lo A ¢ Y
L
B
aor | o]
006 : P g-anm
005 . .
AT il ek b A o 00183
oo
o _Mm Poo-Fotapued o 000808
00 P — - .
~I‘-_— R I. l“"”l
: s geAated 8 000108
ae2 : e "““:'J -~
| \ :
100a 2000 10000 100000 1000000 Log R,

Fig. 32

Con anterioridad, Schiller habia hecho una experiencia también de gran
importancia que pone de relieve la influencia de la ““pre-furbulencia’’, en el
punto de la transicién de un régimen a otro. La pre-turbulencia o desorden pre-
vio fué introducida artificialmente en el escurrimiento por Schiller por medio
del aparato’ esqueméticamente indicado en la figura 33. Por el tubo liso MN
escurre agua que penetra a él por la bocina M. La placa P es susceptible de
acércarse o retirarse a la boeina M, a voluntad. Si se acerea’ la pan-
talla a la bocima, la agitacién de enirada al tubo aumenta, y por lo
tanto, el régimen turbulento tendrd mdis facilidad de presentarse. Para
una posicién dada de la placa, comenzando con velocidades pequefas, las °

pérdidas de.carga, o mejor, A, se aplican.exac-
tamente sobre el régimen de Poiseunille, Con
cierta ﬂloeidad. para cada posicién de la placa
se sépara el régimen de la recta del movimiento
estratificado ¥ se va bruscamente a la recta de
" Blassius, para un valor bien determinado del
nimero de Reynolds. Cualquiera que sea
la posicién de la placa, por grande que sea
la agitacifn inicial nunea se logra que el cambio de régimen. se haga con' va-
lores del nfimero de Reynolds menores de 2500. Por fltimo, a medida que se
aleja la placa de la bocina del tubo, el punto de abandono del régimen de -
Poiseunille se hace en un nimero de Reynolds mayor. Este conjunto de hechos
prueba que la velocidad limite minima de Reynolds es bien definida.y corres-
ponde al valor R.=2500, como antes se dijo y corrobora el hecho de la.ten-

Fig. 33



112 Curso de Hidrdulica General

dencia a permanecer del régimen laminar o estratificado, méas alla de ese li-
mite cuando se disminuye la agitdcién inicial o ‘‘pre-turbulencia’’

Las experiencias de Gibson indican que la férmula de Reynolds no es
del todo aplicable a tubos de mayor didmetro que los experimentados por ese
autor. Barnes y Coker (1904), deducen de sus experiencias, limites mds alejados
para las velocidades limites U, y U;. Eckman, en 1910, experimentando en
los mismos aparatos de Reynolds, dice que la velocidad limite superior pue-
de llegar a ser 3,66 veces mayor que la indicada por Reynolds. Todas estas apa-
rentes anomalias quedan aclaradas con la experiencia de Nikuradse, ya co-
mentada.

) Ademias de este limite natyral de separacion de ambos regimenes, es
necesario observar que en adecuados casos se le puede variar enormemente.
Tal sucede cuando una corriente se acelera rapidamente, igualdndose las ve-
locidades de todos sus -filetes. Kn tal easo, los frotamientos interiores disminuyen
también ‘porque la derivada dv/dn tiende a cero. En conos convergentes
de- 5° 7°30', 10° y 15° observé Gibson que la velocidad limite .superior subia
(a igdaldad de seccién) con el dngulo de convergencia. Los aumentos del
niimero de Reynolds correspondientes a la velocidad limite superior, encon-
trados por Gibson en dlametros extremos de 7,6 y 3,8 em,, en la parte an-
gosta, es decir, a la salida del cono, son los siguientes: '

32 730" 10° 15°
4,7 6' 7,8 10,2

angulo
aumentos

Como el nfimero de Reynolds correspondiente a esa velocidad fué de 124000,
en un dngulo, por ejemplo, de 15° el limite superior se traslada al valor
R. = 10,2 X 124000 = 1 265 000.

Este aumento del campo del régimen estratificado se observa afin en
canales de mayor magnitud con paredes lisas.

Los aumentos paulatinos de “seceién producen el efecto contrario, es
decir, bajan la velocidad limite; asi sucede, por ejémplo, en los conos diver-
gentes o difusores. .

28. .Ecuacién de las corrientes permahentés e impermanentes.— Los
frotamientios determinan la reparticion de velocidades en la seccion. En mo-
vimiento permanente uniforme esa distribucién es invariable a lo largo de
la corriente; pero en movimiento gradualmente variado, incrementos positi-
vos o negativos de altura de velocidad van haciendo cambiar esa reparticién
de velocidades. Propia es de los capitulos de las corrientes descubiertas y ce-
rradas la exposmwn de estas cuestlones, nos limitaremos aqui g la idea
general,

Si partimos de velocidades iguales y las condiciones de la canalizacién
son las que se requieren para el movimiento uniforme, dice Boussinesq que
es necesaria una longitud de 30 -veces el ancho de la seecién para producir la
reparticiéon de velocidades del movifnientu uniforme. Segiin algunas expe-
riencias es mayor aun la longitud necesaria. Las experiencias generales de
pérdil\:la de carga por unidad de longitud sentadas para ambos regimenes su-
ponen el movimiento uniforme producide con todas sus circunstancias per-
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feccionadas, es decir, incluida la reparticion de velocidades. Fijando, sin
embargo, nuestra atencién en las corrientes descubiertas, hemos de aceptar
que el movimiento uniforme, especialmente en régimen hidraulico, es tedrica-
mente imposible y pricticamente escaso, aun contentindose con una aproxi-
macién poeo rigurosa. En efecto, jedémo pretender la constancia absoluta de
forma de seceién, pendiente y rugosidad de paredes en lechos de canales? En
realidad, el movimiento de esas corrientes es gradualmente variado, poco dife-
rente del uniforme. Ahora bien, como en esta clase de corriente es donde se ha
‘medido la pérdida de carga, parece légico aceptar que la.expresién de ella,
dada para corrientes uniformes, sea valida para las gradualmente variadas (1).
Al volver a tratar de esta clase de corrientes, se considerari la cuestién eon
més detalle.

Se acepta, pues, que la expresién de la pérdida de qsrga es valida pa-
ra todos los movimientos turbulentos pérmanentes. Recordando la ecuacién
completa de Bernoulli para el caso en que existan pérdidas de carga tniea.

mente de frotamiento:
I pl
2
sA=f qas=§ 2,
R
0 o

podremos eseribir la ecuacién 43) del capitulo anterior

34) et ba

Si derivamos esta expresién respecto al camino, tendremos: -

dz 1 dp d [k bU*
35 — —_ R =0
) ds 'y ds ds(“:ag-) R -
En la ecuacién de arriba, 2 'es 15 cota
";"Trgnl-rgﬁ) de un filete cualquiera: la I‘linea definida
S R anteriormente como ‘eje hidriulico. Es en

los canales y cafierias de formas usuales,
. un filete liquido; z puede ser entonees
I la eota del eje hidraulico, vy dz/ds su

) inclinacié . s

Fig. 34 ineli ‘a.cmn, es decir, la .de la superficie li

: ‘ bre si se frata de corrientes de contorno
abierto o canales (Fig. 34); en este caso ¢l segundo término desaparece. Tratan-
(1) TUna discusién teérico-experimental de la idea expuesta puede verse en
“{Escurrimiento variado del agua en los canales’’. Salas Edwards. 1933. Pfigs. 33 y

siguientes. -

8. —Hldriullea.
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dose de cafierias o corrientes cerradas, es el lugar geométrico de los centros de
gravedad de las secciones sucesivas (Fig. 35); en estos puntos se verifican las
presmnes medias de la seccién. En todo ¢aso dz/ds es el seno del dngulo que
forma el eje hidraulico con la horizontal: sen I,
en corrientes abiertas siempre pequefio, de mo-
do que se puede poner tg I o simplemente I.
Como dz es negativo, se pone — sen I 0 —tg 1,
seglin los casos.

En resumen, la ecuacién general de las
corrientes permanentes cerradas o cafierias es:

1 dp bUr
36) @ity = (agy) +-g—=0
¥ la de canales e ccn‘ientes a.blertas:
' 2 U2 b U*
37) e 2 (e )=

8i las corrientes, ademés de ser permanentes son uniformes, la deriva-
da de-Ja welocidad respecto-al camino es nula, como también lo es la varia-
cién de «, de modo que las ecuaciones anteriores se reducen a:

corrientes cerradas:

- 1 dp _ bU®
38) sen I — _‘{ s — B
corrientes abiertas: .
i '
38a) L
R

‘La-ecuacion de las corrientes smpermanentes nos es dada por la intro-
duccién de las condiciones de este movimiento en las ecuaciomes generales de
la Hidrodinimica.

- «Eligiendo como en el pdrrafo 16 (pégina 42) un sistema de ejes coor-
denados, en que el de los X lleve la direceién y sentido de la corriente, y los
otros dos ‘én la seceién normal de ella; las ecuaciones referidas a los ejes de
las ¥°y de las-Z, son las.dadas alld. La ecuacién referida al eje de las X, no-
tando que las derivadas parciales de la velocidad respecto a los otros dos ejes
son nulas. se puede escribir:

; ; du (L 1 dp
dt L dz == g dz

Las fuerzas exteriores son el peso y los frotamientos; la componente del pe-
s0, por unidad de masa vale g senl, si I es la inclinacién de la corriente respee-
to a la horizontal. Los frotamientos, que nos dan componente son los parieta-
les, que por unidad de masa, idénticamente a los de los movimientos perma-

bU
nentea se puede aceptar que valen: Q}Eﬁ = % Los frotamientos, que

se Dponen al mowmlenta se proyectan en verdadera magnitud con signo ne-
gativo. Se tiene pues la expresién:
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; du du U2\ 1 dp
49 at T¥% gz —_4"“ R % dz

que es la ecuacién general de las corrientes impermanentes, eerradas y abiertas.
En las abiertas en vez de sen I se pone simplemente I.

Todas estas ecuaciones las comentaremos en los. capitulos respectivos,
notando aqui dnicamente que la ecuacién 37) es la del movimienté gradual-
mente variado permanente en los canales_.

29. Pérdidag de carga singulares.—El estudio racional -de- las pér-
didas de carga singulares estd, en la Hidraulica hoy dia, en un estado muy
semejante al que tenia hace un siglo, cuando
Bélanger abord6é el de los ensanchamientos
bruscos en contornos cerrados. Puede decir-
se que, fuera de esta cuestién, poquisimo mas
se ha adelantado, completandose si algunos
casos de ensanchdmientos bruscos en canales,
con éxito, pues su estudio.racional ha dado
resultados enteramente de acuerdo con la ex-
periencia; tal ha sucedido con los ensanches
que siguen a compuertas' y el estudio de los
resaltos.

Las singularidades en que se producen
pérdidas de carga las podemos clasificar en
tres tipos, que son: a) variaciones bruscas de
seceién o ensanchamientos brusecos (Fig. 36, a
y b); b) variaciones continuas de seceién. a
lo largo de la corriente, que pueden ser dis- .
minuciones (conos convergentes, embudos de
entrada), o aumentos de ella (como diver-
gentes, difusores, embudos de salida), (Fig.-
36, ¢ y d); por ultimo, ¢) variaciones brus-
cas o paulatinas de la direccién-de’'la corrien-
te, como en codos y curvas. (Fig. 36 e y f).

Todas estas pérdidas de carga singula-
res pueden presentarse evidentemente en sin-
gularidades de contorno cerrado o abierto. El
método de calculo es siempre el mismo y con-
siste en la aplicacién de] teorema de las can-
tidades de movimiento a la masa liquida li-° o
mitada por dos secciones terminales que encierrén el fenémeno. El éxito de-
penderé {inicamente del conocimiento de las fuerzas qile obran sobre esa masa;

. generalmente la avaluacién de las presiones, frotamientos o simplemente la
longitud del fenémeno, presentan dificultades insalvables; vienen entonces hi-
potesis simplificatorias que si son felicés dan resultados concordantes con la-

experimentacidon.
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En la ecuacién 44) del Capitulo ITI hemos indicado que se acostum-
bra a eseribir una pérdida de carga singular A en funcién de altura de ve-
locidad media, poniendo: ,

UI
A=A

29

en que A representa un “factor de resistencia’’ o nimero que multiplicado por
dicha altura de velocidad nos da la pérdida singular. Las pérdidas de carga
singulares por ensanchamiento brusco se pueden considerar producidas por
choques de masas veloces contra menos veloces qué se les oponen. En ellas no
predominan frotamientos interiores, por lo tanto, existe semejanza meednica en
disposiciones geométricamente semejantes. En consecuencia, siempre que po-
damos prescindir de frotamientos interiores, los nimeros A son los mis-
mos en disposiciones geométricamente .semejantes, cualesquiera que sean las
magnitudes absolutas de’ las eanalizaciones Eso supone, especialmente en
contornos cerrados, que las canalizaciones .se. llenan completamente, para lo
cual son menester formas apropiadas y presiones suficientes. La primera cues-
tién, que podrlamos decir es geométrica, se refiere especialmente a conos di-
\-ergentes 0. tuhos de forma de trompeta que desaguan al aire libre o.en poca
presién final: la vena, en esos ¢asos, es incapaz de llenar conicidades muy
grandgs ¥ los ensanches bruscos necesitan una longitud minima para ser lle-
x_;ados. I.la"s_egun_da.se refiere -al fenémeno de cavitacién consistente en el des-
prendimiento -de gases disueltos en .el agua, especialmente oxigeno naciente en -
las gargantas estrechas de las ¢analizaciones en que la presién desciende mis
alld del linnte critico indicado por la ley de Henry (1). La turbulencia da
estah:_l_l_dad al escurrimiento, es decir, aumenta la adherencia a las paredes y
disminuye algo la separacjén de gases. Es importante la existencia de turbu-
lencia especialmente para la primera cuestién, evitando la separacién de la
vena de las paredes de las canalizaciones y mucho més necesaria es su pre-
sencia en lps fenémenos de Aerodinimica que en los de Hidraulica.

Cuando la vena se separa de las paredes, ya sea por formas inapropia-
das de la canalizacién .o por efecto del desprendimiento de gases, las pérdidas
de carga no son proporcionales a las alturas de velocidad. Acompaiia a la
corriente un estertor, a manera de liquido que hierve, que aun .destruye mo-
mentdneamente la constancia del gasto, y, por lo tanto, el movimiento per-
manente. No son, pues, aplicables en estos casos las ideas expuestas.

A continuacién vamos a sentar.la férmula clisica de pérdida de carga
por ensanchamienta bruseo, llamada de Borda, que fué el primero que la
enunecié. i .
En una canalizacién cerrada, un ensanchamiento brusco significa una
répida disminucién de la velocidad de los. filetes medios-locales; se puede de-

(1) La cantidad de aire gque admite el agua en disolucién es funcitn inversa de
la presifn y de ln tempergtura; la ley da Henry dice que la solubilidad de un determinado
gas en un liquido determinado es para cadas temperatura proporcionu]l al gas. Si un
lfquido se encuentra ed presencia de una mezcla de gases (caso del aire) cada uno

de ellos se disuclve proporclonalment.a a su coeficiente de solubilidad 7 & la prasifs
que le corresponde.
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cir que se produce un choque de la masa més veloz que llega, con la menos
veloz que le sigue. En realidad, el fenémene en movimiento turbulento no es
sencillo de imaginar, pues, no conocemos la forma de las trayectorias en el
ensanchamiento de la corriente. Solamente para simplificar hablamos aqui
de- expansién de filetes, exagerando, en exceso, la idea de movimiento me-
dio-local por filetes determinados. Es un hecho experiméntal indudable
que un poco aguas abajo del emsanche toda la seccién participa del es-
eurrimiento (Fig. 37), por lo tanto, se ha verificado la expansién. No sabe-
mos qué forma va tomando la vena en el en- °

sanche, pero es evidente que alrededor de ella
queda liquido llamado ‘‘muerto’’, que no par-: :
ticipa del escurrimiento general, animado da's..__._,___________________
movimientos giratorios que le comunica la ZEEF—————
misma vena. Estos torbellinos que.rodean-la
vena, absorben energia quitdndosela a la co-
rriente y ademés, chocan contra la corriente
misma. Este conjunto de fenémenos, a los que habria que agregar los frota.-
mientos inherentes a todo movimiento, consmtuyen una pérdida de carga sin-
gular de importancia. El céleulo de ella, que puede hacerse aplicando el teo-
rema de las cantidades de movimiento, requiere el conocimiento de las presio-
nes en las caras terminales, es decir, en las secciones vivas, y en el anillo que
rodea a la seceién viva anterior. Las presiones en Q, y Q; (Fig. 38)pueden
aceptarse sencillamente hidrostiticas, puesto que podemos suponer filetes
medios-locales paralelos antes y después del ensanche., En el anillo que rodea
a la seccién Q, el liguido muerto, animado de torbellinos violentos, no nos per-
mite aceptar una hipétesis sencilla de variacién de presién, sino en el caso que
se acepte también que la velocidad media-local junto a'la pared es nula, aunque
la velocidad instantédnea no lo sea. Parece, ademds, que el sentido de tal velo-
cidad es bien definido, contrariamente a lo
que requiere la hipétesis de término medio
nulo. La experiencia revela (1) que la pre-
sién en ese anillo es menor que la de Q, ¥
tanto menor cuanto mayores son las velo-
cidades y la razén Q,/0,. Solamente és des-
preciable la diferencia entre la presion me-
dia en el gnillo Q;, — Q, vy la de*£2,, en ra-
zones Q,/C, menores de 1,45.

Siguiendo la idea de Fliegner, tomara-
mos en cuenta la presién media en el anillo
que rodea a la seccién inicial en la aplicacién
del teorema de las cantidades de movimiento,

Fig. 38 como distinta de la ]:udrostﬁtlca que reina
en £, ]

Aplicando el teorema citado a la masa liquida encerrada entre 4, Cyla
seceién £y y tomando como eje de proyeccién uno paralelo al eje hidraulico

(1) Nos referimos a las medidas hechas por Archer (1911) y Gibson (1908).
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(Fig. 38), escribiremos' que el ineremento de las cantidades de movimiento en
la unidad de tiempo, proyectado sobre el eje hidraulico, es igual a la proyec-
cién de las fuerzas.

En el tiempo. df entra por Q, la masa%—ﬂo U, dt y sale por la sec-

cién final Q; una masa igual. Esta masa entra con veloecidad U, y sale con
velocidad U,, comunes, por hipétesis, para todas las particulas en cada seceién,
de modo ‘que el incremento de cantidad de movimiento que ella recibe en la
unidad de tiempo vale:

_;- Q, U, ( it D},) :_—} QU (m - U.,‘)

E] resto de la masa liquida encerrada entre las secciones terminales per-
manece entre ellas y como el movimiento es permanente y el gasto ¢onstante,
no varia su cantidad de movimiento. Las fuerzas que dan proyecciones son el
peso, cuya componente es v £, lsen a, negativa en la figura, y las presiones
en las caras terminales. Si llamamos p, la presién unitaria que existe en el
centro de gravedad de Q,; p, la de £; y p el término medio de la reaccién
en el anillo Q;, —Q, que rodea a ,; la componente tangencial de las pre-
siones, o sea, la resultante de los frotamientos; tiene la direceién del eje de pro-
yeceién, pero. como la velocidad del remolino junto a la pared es inversa de
la de la eorriente, aquélla, que llamaremos F, tiene el sentido de ésta. El teo-
rema nes dice, pues:

—;— QU (U —U)=—+x Q1 sen @ + po o —pi Oy + p (QL—Q.;) +-F
Notando que — lsen a=z,— 21, cotas de dos puntos homélogos de

Q, y Q;, como los centros de gravedad, por ejemplo, dividiendo por
Q, ¥ v, se tiene:

40) -%I-(U1—Uo)=. Zn—2t+‘¥;—u'%—%‘-+ﬁi—(j.—~-gf~)+%

En el caso que p=p,, ¥ de frotamientos supuestos despreciables, se
tendria:

D‘; 3
g

40a) (fUL-U,):%-{—%———z;—ﬂ

¥

El segundo miembro es la diferencia de cotas piezométricas ¥ como Uy
es siempre menor que U, quiere decir que la cota piezométrica final es siem-
pre mayor que la inieial.

22 2Ly bti 1 d
29 29 se obtiene en el segundo la

Agregando a ambos miembros
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diferencia entre las sumas de Bernoulli antes y después del ensanche, es de-
eir, la pérdida de carga. Por lo tanto:
u?: U0, U,? U2 (Ue—T,)®

+ . —
g g 2g 2g 2g

41) A=

que es la expresién dada por Borda en 1766, expresando que la pérdida de
carga es igual a la altura de velocidad perdide, asimilando el fenémeno que
nos ocupa al choque de cuerpos s6lidos. Bélanger (1840), expone esta teOr:a
suponiendo gue la presién es variable hidrostiticamente en toda la cara ‘ante-
rior £, més el anillo eircunvecino; lo que equivale a la suposicién p = p,, como
lo hemos hecho, pues indica que la presién media. o iinica, en el anillo, es
la correspondiente al centro de gravedad de él, que coincide con el de Q..

Razonando en forma aniloga a la anterior, pero tomando el teorema
de las cantidades de movimiento con p dlstmbo de p, _v con frotamlentos, se
llega a:

B - (L'vo_l:'?l)2 " Po—P i Qn )_ F -
w2 Az 2g y T - Y Q,

Como se ha dicho, p es menor que p, y, por lo tanto, el segundo término
de la expresién anterior es positivo y se agrega a la férmula sencilla de Bor-
da. Por otro lado, los frotamientos entre el liguido llamado muerté -y la- pa-
red dan otro término negativo que tenderia 'a compensar; €n esta ‘eciacién, el
exceso sobre la férmula de Borda que da la presién p menor que p,. BEn el
estado actual de la experimentacién y siguiendo a Gibson (1908) no vale la
pena complicar la expresién sencilla de Borda con otros términos de dudosa
exactitud. Se puede aceptar, sin grave error, que el segundo término es de
igual valor al tercero y que la expresién sencilla de Borda 41) estd con-
firmada por la experiencia, aceptando la ecuacién de la pérdida de carga de
ensanche brusco:

(Un—T,)2

A= 29

Como el movimiento es permanente de gasto constante, se tiene:

Q, Q,
O i e 18 O =T
U,=1U, a, ¥y 1 ° 0,

valores que al ser reemplazados en la formula anterior nos dan:

43a) ‘ A:( 3: _1)';35
43b) - A—_-(g‘ —1)’ Ej
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Los factores de resistencia de la expresién de Borda son entonces:

2
£ae): ~ S W u, I)

en alturas_ de velocidad _inieial, y

43d) N

en alturas de velocidad final.

En contornos abiertos los ensanches bruscos se presentan en tres for-
mas diferentes: simple bajada del fondo sin variacién del ancho (grada de
bajada); variacién de ancho idnicamente, y unién de ambas circunstancias.
También puede presentarse el ensanche sin que se altere el lecho, fenémeno que
se llama resalto. Cerca de la seccién menor hay siempre liquido muerto anima-
do de movimientos irregulares, pero dotado de energia cinética considerable,
esta energia es evidentemente parte de la energia total de la corriente que llega
que, como no es devuelta a la eorriente que sigue, significa para ella una pérdida
de carga. El caso mds frecuente es aquel en que la corriente ensanchada co-
rresponde a un rio o corriente tranquila; nos ocuparemos principalmente de
este caso. En esta hiptesis la.aplicacién del teorema de las cantidades de
movimiento nos da idea del fenémeno. Sucede en general que el nivel del eje
hidraulico se peralta en el ensanche. Para la aplicacién del teorema citado,
es necesario conocer la presién que obra en las caras en que hay liquido muer-
to. Tomaremos el easo general de ensanche de fondo y lados simultineamen-
te {conmder&remos unicamente lechos rectangulares) y supondremos que en
las caras MN y a (Fig 39), en que hay liquido muerto, rige la ley hidrostéti-

M A ca contada en una seccién ficticia de mveI
e ____33 h intermedio entre h,+a y hy (1). 8
‘ considerard para la aplicacién del teore-

[ ma la masd comprendida entre la seecién
il

1
i
I
I
NI I MN inmediatamente anterior al ensan-
M :H;—_-—““:v__‘“_“‘j;‘d h x che y 44, donde éste ya ha terminado,
¥y se proyectard sobre un eje horizontal
—}r que tenga la direecién del eseurrimiento.
h

'\{!1::;—,—;;:*——'

i A
|
II - En la unidad de tiempo entra por NN y

’hl u_’__‘--- Ui 1 \ =
- . @ sale por AA la mase del gasto: —— Q,

a _-_-‘-\"b) : t i 5 g
T A pues el .movimiento es permanente. El
Fig. 39 resto queda entre NN y 44, la masa del

gasto es la tnica que recibe inecremento
de velocidad en la unidad de tiempo. Ese incremento, considerando en ambas
seceiones terminales todas las velocidades iguales entre si, llamando U, la ini-.

(1) Esta hipbtesis conduce a resultados mfs generales y, por lo -tanto, més reales
gue la que hizo Ritter (1895), que acepta la presién hidrostdtica desde el nivel ya
peraltadp por 21 ensanche (Forchheimer.Hydraulik, 1914, pfgina 214).
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cial y U, la final, sera %--Q (U, —TU,) y se proyecta en verdadera magnitud

sobre el eje horizontal. Las fuerzas que obran son las presiones sobre las ca-
ras terminales, pues descontamos la presién atmosférica. El peso no da pro-
yeceién sobre un eje horizontal y los frotamientos parietales se suponen des-
preciables. La presién total en la cara anterior, en la hipétesis hecha vale:

r2 h i
= 1y, ¥ la de la cara final es: ¥ e ; ambas se proyectan en verdadera

magnitud sobre un eje horizontal. Se tiene entonces el teorema:

h'® 11 ha?h
Q(Uh—T.)=v T
Reemplazando las velocidades por sus valores en funcién del gasto: U,— IQk ]
s £ 0o o
U, _—_T%—’ y simplificando, se puede poner:
1hy !
QE _{" I 1 )_ 2 uig hq?
FIEAY A _E_ 2 2
Q2 i
La razén g =h,? es la profundidad criticd al cubo en el canal
i

de ancho I;:
[ 3 (TSl | Pt | R AN e WO el
h“ ( hl Eo ku )_ 2 2

En esta ecuacién haremos : Xo.._' la altura relativa antes del en-

hvl
I I "I ;
sanche: Xl._h-——— la de agunas abajo; X'=——1y 'n:—-, la relaclén de
hc: hg, L« %
ensanche:
1 n (e xX,2
44 el e —
) X, X 2 2

esta ecuacién general exige el conocimiento de X' en funeién de las condi-
ciones del ensanche, tales como n, relacién de anchos y de a; altura de la gra-
da. En el caso especial n=1, es decir, canal de ancho canstante yX'. =X,
(a=20), tendremos:

" 1 & t 0 X2
4 — ot .2
ol X, T2 . T 2

que ecorresponde al resalto, que es un ensanchamiento brusco de la corriente
sin variacién en la forma del lecho.
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Entre los casos de ensanche que pueden presentarse estd el de X* > X,
para a igual o distinto de cero y con n igual o distinte de la unidad, Gltima-
mente estudiado por Escande en el desagiie de compuertas . de fondo.

Haremos més -adelante el estudio especial en cada caso, introduciendo
un, adecuado valor de X', con lo que podremos caleular, por diferencia de
los Bernoulli, la pérdida de carga singular.

A la ecuacién 44) la llamaremos ecuacién de la ‘‘Momenta’’

30. BSemejanza mecinica en Hidrdulica.—Como hemos hecho menecién
de la ley de semejanza mecanica, vamos a dar algunas nociones fundamen-
tales de ella, Cada dia crece la importancia de su aplicacién que es la base
de la teoria de los modelos cuyo incremento se acentia mas y méis. Sin embar-
go, es comiin en HidrAulica- exagerar su aplicacién a problemas que el cilculo
es capaz de resolvernos..En estos casos el estudio en modelos deberd, a nues-
tro juicio, ejecutarse anicamente como una comprobacién o un mejoramiento
de un proyecto. Su importancia es mayor y los resultados de su aplicacién a
modelos son sorprendentes en contornos cerrados, especialmente en méquinas
hidraulicas y se ha hecho el método insubstituible en los medios indefinidos,
como sucede en Aerodinimica y Navegacién maritima.

La semejanza mecdnica entre dos sistemas existe cuando hay ‘escala de
las tres dimensiones que intervienen en todo fenémeno meednico: longitudes
L, masas M y tiempos T, y relaciones concordantes entre las cantidades de esas
dimensiones que intervienen en ambos sistemas; en otras palabras, equivale
a decir que si entre un fenémeno reproducide en medelo en pequefio y uno
grande existe semejanza geométrica de dimensiones, para que los fendmenos
de movimientos (en nuestro caso de liquidos), con las lizazones sélidas de
eanalizacién, forma, ete., que se desarrollan en ambos, tengan semejanza me-
. cénica, es mecesario que tengamos en cuenta la relacién de masas y tiempos,
ademis de las propias del fendmeno (de fuerzas, aceleraciones, ete.) que en-
tran en los dos. Asi pues, si las dimensiones en longitud I, de un fenéme-
no estudiado en modelo, guardan una relacién que llamaremos A con las del
fenémeno grande o natural o prototipo, de dimensiones I, habrd semejanza me-
cdanica cuando, ademas de '

A=

i

se tengan las relaciones o escalas de masas p y de tiempos 7t dadas por las
relaciones .

My |

o

m i

en que las masas que intervienen en el modelo son my, si m son las del grande
o prototipo y los tiempos en que se producen los fenémenos del modelo son
tm, si t representa los tiempos del prototipo.

Si hay semejanza meecdnica entre dos fenémenos, todas las relacio-
nes numéricas, o sin diménsiones, de ambos han de ser iguales; tal sucede con
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los angulos, coeficientes de contraccién, coeficientes de resistencia, comd se di-
jo antes, alturas relativas, como B/h., h/h., citadas en paginas anteriores
¥ gque han de aparecer méas adelante. También ha de-ser el mismio, si el régi-
men de eseurrimiento es laminar, el niimero de Reynolds.

En ambos fenémenos la aceleracién g de la gravedad, de dimensiones
L/T? es la misma, Jo que nos da la relacién necesaria

A
2 =1
es decir
T=\V%

Si en ambos fenémenos hidriulicos se opera con agua, de densidad ¢,
de dimensiones M/L? es la misma y exigiria también

:-h__I

ok

/-

p=2*

Lia escala de velocidades, si u#n son las del modelo ¥y u las deI grande
de dimensiones L/T, sera:

que en el supuesto de g igual para ambos, exige:

Um *

u \,/'

La de aceleraciones, de dimensiones L/T?, sera:

que con g constante da:

En general, si entran fuerzas de dimensiones T la escala de ellas,
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si F, son las del modelo ¥ F las del prototipc ha de ser que en el

g ¥
L3
supuesto de g y p iguales en ambos fendmenos, nos daria:

Fu _wh M
F <2 A

es decir, que las fuerzas aplicadas o computadas en el modelo han de ser
proporcionales al cubo de la relacién de longitudes entre éste y el prototipo.
(Asi, si ensayamos en un modelo 100 veces mas pequefio que uno grande,
una fuerza de 1 Kg. del modelo equivalente a otra de 1000 toneladas del pro-
totipo).

La escala de trabajos, de dimensiones
ML2 T uR?

. — o

7=

con g y p iguaies, viene a ser igual a A*; la de potencias:

ML2 wR2

T

en el mismo supuesto de la constancia de g y p, seria A35,
‘Bi queremos determinar la relacién o escala de gastos entre nuestro
modelo y el grande, siendo en ellos las dimensiones L3/T, tendremos:

Olﬂ ls

Q T %
que con g constante es:

Ou __ 25

Q

asi pues, por ejemplo, cada litro por segundo de un modelo 200 veces més
pequeio que un fendmeno grande, representa 100 m3/s. de éste.

En cada caso especial habra otras relaciones propias. Asi, si estudian-
do un fenémeno vemos que depende de presiones unitarias de dimensiones

M
P=T7a sucede que la escala entre el modelo y el prototipo, para ellas, ha

de ser:

Pm B
p A2

que con g y ¢ constantes' equivale a:
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que indiearia que dichas presiones unitarias han de ser proporcionales a las
longitudes. Si entran alturas de presién, evidentemente que su escala es la
de las longitudes.

Si intervienen los frotamientos interiores, en un régimen estratificado

M
; LT
""1 =—1, es incompatible con las re-

o de Poiseuille, proporcionales al coeficiente de viscosidad, de dimensiones

que como igual en ambos fenémenos exige

laciones deducidas de la constancia de g ¥ p; se exigiria para la semejanza
meclnica viscosidades que satisficieran la relacién anterior o densidades dis-
tintas en el modelo y el prototipo. En caso de movimientos turbulentos de-
be tenerse para la escala de coeficientes de turbulencia de frotamientos inte-
riores, la relacién

i - oo A3 — L6

[3 At ¥
AR

En régimen turbulento si intervienen frotamientos parietales propor-

cionales a ¥ B, de dimensiones

ML T%

TTLY L _
es decir, simplificando, M/L3?, que son las mismas de la densidad, que es igual
en el modelo y en el prototipo, no se perturba tampoco la semejanza meednica.

Cuando en el fendémeno grande o prototipo se tiene régimen turbulen-
to, serd necesario tenerlo en el modelo, de manera que hay que asegurarse pre-
viamente de estar mo s6lo fuera del régimen estratificado, sino, ademds, de’
haber pasado la zona de transicién o, como dice Camichel, de haber traspasa-

o ‘“el wumbral’’ o nimero de Reynolds, que a la rugosidad de paredes del pro-
totipo y del modelo, da un régimen, en que ¢l factor de resistencia de pérdida
de carga es independiente de R.. (§ 27).

En fenémenos en que se pueda prescindir de frotamientos o éstos ten-
gan una aceién muy secundaria, es decir, que predominen acciones de gra-
vedad o de inercia de masas, tales como escurrimientos en orificios, vertede-
ros, todos los de rapidas aceleraciones (partidores de agua), gradas.de subida
y bajada, ete., es vélida la escala de velocidades dada anteriormente:

e e .
u
llamada ley de Froude, muy anteriormente enunciada por Newton diciendo

que existiria semejanza hidrodinimica entre dos fenémenos que guardaban
" u?
relacién de longitud 2, siempre que en ambos fuera el mismo el valor de —-g-z—.
2

En efecto, es un nimero ¥y ademads, siendo en ambos fenémenos igual el

u
g z - -
valor de g se evidencia esa ignaldad porque equivale a decir:

a

1,{,,, . u=
gl gL-




196‘ Curso de Hidrdulica General

Un® I

w1l

Esta relacién de que los cuadrados de velocidades de los fendmenos en estu-
dio guarden la razén de la escala de longitudes pone de manifiesto que si
en fenémenos naturales o prototipos existe escurrimienio critico en alguna
seccién, habrd semejonza mecdnica en el modelo simplemente habiendo crisis
en la seccién homdloga, puesto que la altura de velocidad critica es un tanto
por ciento fijo de la altura critica en una seccién de forma geométrica dada.
Es necesario pues, a la inversa, en fenémenos en gue entran frota-
"mientos en escurrimientos estratificados, la igualdad del niimero de Reynolds.

=X

DU

v

R.=

en gue D puede ser una dimensién caracteristica o el radio hidrdulico. Fécil es
encontrar en el modelo la igualdad de v, viscosidad cinemética, con el proto-
tipo, lo que dificulta la ignalacién de R.. En todo caso, siendo bien definido
el valor limite de R, para escurrimientos estratificados, es fdeil reproducir éstos
y dificil los de la zona de transieién.

* El estudio €n modelos de fenémenos complejos como arrastres de ma-
teriales u -otros, hace necesario produeir en modelo, efectivamente esos arras-
tfes o simplémente velocidades a escala; es facil en consecuencia que se haga
indispensable también, para llegar a esas velocidades, aumentar las pendien-
tes de los lechos del modelo o, en otras palabras, hacer escala vertical distin-
ta de-la horizontal, resultando modelos con ““distorsidn de escalas’’.

No podemos entrar aqui en mayores detalles sobre esta importante
euestién de la Hidrdulica moderna, que puede consultarse, entre otras muchas
publicaciones, en las recopiladas por Freeman en ‘‘Hydraulic Laboratory
Practice’, (1929) en ‘‘Técnica de los Laboratorios Hidraulicos’’ de Roberto

. J. Perazzo (1940) y en *‘Hydrauliec Models’’ del ‘‘Committee of the Hydraulies
Division on Hydraulic Research’’ de la Am, Soe. of Civil Engineers (1942).



CAPITULO V

Singularidades en contorno cerrado

31. Generalidades.—32. Velocidad de la vena contraida. Principio -de Torri-
celli—33. Contraccion y reaccion parietal—34. Coeficientes experimen-
tales de gasto para oﬂficia; de pared plana delgada. Ejemplos.—35. Pér-
didas de carga singulares.—36. Ensanches bruscos y paredes gruesas.
Ejemplo.—37, Boquillas y conos. Ejemplos.—38. Codos y curvas.—39. Fe-
némenos incidentales: remolinos de succion.—40. Inversién de la vena.—
41. Trayectoria de los chorros. Ejemplo—42. Velocidad. inicial—43. Va-
cmmzentos ' .

31. Generalidades.—Se 1laman singularidades a los cortos trozos de
escurrimiento liquido en que se verifican grandes variaciones de las tondi-
ciones hidrdulicas, como wariaciones de presién, de velocidad, ete.

Las llamaremos en contorno cerrado si la corriente pasa dentro de pa-
redes solidas que la rodean totalmente, por ejemplo un orificio por el que es-
eurre agua o un ecodo de cafieria.

Las llamaremos en contorno abierio, si existe en la singularidad una
parte de la corriente sin pared sélida, por ejemplo, un estrechamiento local
de un canal, un vertedero, etc. Las singulatridades de contorno cerrado que se
estudian en este capitulo son: el escurrimien.to por orificios y las pérdidas de
carga singulares. Estas iltimas se verifican dentro de tubos a consecuencia
de cambios bruscos o paulatinos de seccién o de direccién. .

Se llama orificio en Hidraulica a la abertura practicada en la pa-
red de un depésito que deja escurrir la corriente liquida por toda su seccién.
Si el contacto con la vena liquida tiene lugar en una linea de todo el contor-
no, se llama orificio en pared delgada (Fig. 40). Si alcanza a aplicarse en la
pared de la perforacién, se llama orificio en pared gruesa (Fig. 41).
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Los filetes exteriores de la vena que sale de un orificio de pared del-
gada, escurren aguas arriba de la linea de contacto aplicados a la pared del -
depésito. Después lo hacen al aire libre. Estas trayectorias pasan Tépida-
mente de la direccién tangencial a la pared a una direceién practicamente
‘normal a ella; tienen una curvatura fuerte, pero no infinita, ¥ un radm de eur-

vatura finito, pues las
fuerzas que actian
sobre las moléculas
& de estos filetes no
pueden producir una

¥ discontinuidad en su
: direccién o velocidad.
/\ De aqui resulta que
: /‘_\- se origina una con-
traceién o reduceién

/ de la vena, a no ser L
. Fig. 41
£ que el orificio se ha- it
)a redondeado en forma conveniente para ev1tarla (Fig.
Fig. 40 £2) (1)

Se puede suprimir también en' parte la curvatura
de los filetes ubicando el orificio junto a las paredes del fondo del depdsito
(Fig. 43). Pueden hacerse menos pronunciadas mediante adecuadas disposi-
ciones .(Fig. 44). Se obtienen asi contracciones parcialmente suprimidas y
contracciones incompletas, respectivamente. ‘

; En una seccidn situada aguas abajo del orificio, a una distancia me-
nor que las.dimensiones de él, deberia acepta}se en todos los casos la ley hi-
drostéatica, pues los filetes son ahi paralelos. Si la vena desagua en una atmoés-
fera gaseosa, la presién que la rodea es prdcticamente constante (en la préc-
tica, ‘generalmente ‘la atmésférica). Tomando en cuenta que las dimensiones

Fig. 42. Pig. 43 Fig. 44.

]

de la vena-son casi siempre reducidas, se puede aceptar que la presién que
rodea rige en toda la vena contraida.

a

(1) La tensién superficial tieme en la contraceién de la vena una parte muy
secundaria, como se evidencia suprimiendo perfeetamente la contraceién en parte
del perimetro de un orificin que desagua al aire, con tabiques interiores que impidan
tinicamente la curvatura de las trayectorias de las particulas afluentes.
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Si el orificio no desagna en una atmésfera constante, sino que estd su-
mergido, eomo en la figura 45, o parcialmente sumergido, como en’la figura
46, en la vena rige la ley hidrostitica con la altura piezométrica correspon-
diente a la masa liquida que la rodea.

Fig. 45 Fig, 46

En orificios de pared gruesa o’ en disposiciones equivalentes, la vena

se contrae en la entrada y se ensancha después hasta llenar todo el tubo, oca-
sionfindose asi una pérdida de carga.
3 Los orificios de pared delgada quedan ecaracterizados por la contrac‘
cién; los de paredes gruesas, por la pérdida de entrada, pérdida de frotamien-
tos y eomntraceién final, eircunstancias que pueden faltar o aminorarse segun
las disposiciones.

32. Velocidad de la vena contraida. Principio de Torricelli—La apli-
cacién del teorema de Bernoulli da la veloecidad de un filete liquido en la
vena contraida.

Un orifieio estd generalmente precedldo de un estangue de dimensiones
considerablemente mayores que las su-
yas. En ese estanque son pequefias o
despreciables las velocidades; en con-
secuencia, se puede aceptar que rige la
ley hidrostética eri una seceién algo se-
parada del plano del orificio, tal'come
A. (Fig. 47). Tomemos como plano de
referencia el horizontal que pasa por =l
centro de grave(llad del orificio y apli-
quemos el teorema citado a la molécula
de trayectoria cualquiera, tal como Ia
que pasa por N. La.suma de Bernoulli
en A vale simplemente &+ p./y, lla-
mando p, a la presién atmosférica.

Si llamamos u la veloeidad del filete y p. la presién en N, se tendré
la igualdad :

Fig. 47.

v

Pu De ! ou?
h + =z4+—+
% Y .29

0, —Hidriulie:
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el valor de la velocidad media de la seceién. Lo haremos en el supuesto caso

de % = ?; , caso general de pared delgada. Si llamamos £} la seceién
de la vena contraida y dw la seceién de un filete que tiene cota z en ella,
tendremos :

Q
m\/m:[ V2g (h—2) do
(4]

de donde

L]
. =] =)

En los casos sencillos de venas horizontales, en los orificios de forma rec-
tangular de lados ¢ y b
———ee————— o circulares de didmetro
E D, (Fig. 49) se llega a las
expresiones de ¢ siguien-

_h tes:
dw dw Orificio rectangular:
=== ;
bz N AR Pt
T It 1
D_.f = VI - —dz
o i
‘ ’ 2
Fig. 49
D
t3
Orificio cireular: g=— "_.8;)3 V )dz
Ty

ejecutadas las integraciones se obtienen los siguientes valores numéricos en fun-
cion de h/a y h/D:

Rfa o R/D = 050 1,00 1,50
Orificio rectangular: ¢ — 0,94 0,99 1,00
Orificio circular: ¢ =095 099 1,00

Se ve que en casos de cargas comparables a la dimensiones del orificio
el coeficiente vale casi la unidad, y para el menor valor de &, en el caso ll;rﬁi;:e
1rreallzable, en que se cubriera apenas el borde supermr del orificio, el coefl-
ciente difiere poco de ella. )

En la realidad, la hipétesis de igualdad de presién en toda la vena
contraida no se cumple rigurosamente; ademas, los filetes més veloces tratan
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de acelerar a los més lentos y vice versa, de modo que se puede aceptar la
igualdad de todas las velocidades en la vena contraida y el cumplimiento del
prineipio de Torricelli (1). Entre otras experiencias que demuestran esta con-
clusién, pueden citarse las de Bazin (1896).

Las velocidades individuales que tienen grandes diferencias en el plano
del orificio se igualan rapidamente a partir de é y puede decirse que son

iguales entre si a una distancia comprendida entre y 1 vez la menor di-

mensidn del orificio. En esa seccidn son iguales las velocidades a la velocidad
media y cumplen todas el principio de Torricelli, siendo esa la seccién de la
vena contraida.

No debe creerse que la seccién de la vena contraida sea una seccién mi-
nima de escurrimiento de la vena libre en una atmésfera constante, pues, en
realidad, la vena permaneceria de seccién constante si se pudiese prescindir de
la gravedad. Tal cosa se evidencia en las experiencias de Bazin citadas, que
demuestran que la disminucién de la seccién en un chorro, a contar dzsde la
vena contraida, corresponde a las leyes de la Mecanica que rigen la caida de
los cuerpos. .

Se han medido aisladamente velocidades de la vena contraida algo su-
periores a las que da la férmula de Torricelli; esto se debe al enrarecimiento
del aire, a consecuencia del arrastre constante que va haciendo la vena liquida.

33. Contraccién y reacciém parietal.—Se llama coeficiente de contrac-

cién a la razén entre la seccién de la vena contraida y la seccién del orificio.
Se puede determinar la contraccién en casos sencillos extremos por la
aplicacién del teorema de las cantidades de mo-
vimiento a la masa liquida encerrada por la
superficie gausa ideal, limite de las velocida-
des sensibles en el seno del liquido; por la pa-
red contigua a la abertura y por la vena con-

traida (F'ig. 50).

% El incremento de las cantidades de mo-
vimiento en la unidad de tiempo se reduce al
de la masa que en ese tiempo entra y sale
de los limites fijados, que en la hipétesis de es-
currimiento permanente, es la masa del gasto.

Fig. 50. Se tomard como eje de proyeccién uno normal

al plano del orificio, que tendra la direccién ge-

neral del escurrlmlento Si Q es la seceién 'del orificio, p el coeficiente de
contraccién y se acepta ¢ =1, esa masa es:

j;—'“ LQ \/2gh

(1) Notemos también que en la vena que sale de un orificio el escurrimiento ha
experimentado una gran aceleracién, de modo que todas las velocidades tienden a igua-
larsz. La corriente en la vena contraida es facilmente estratificada, con wvelocidades
mucho mayores que la erftica de turbulencia ordinaria.
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El ineremento de la velocidad es\/ 2 gk, pues la inicial es nula. Asi, proyec-
tando sobre el eje el incremento de las cantidades de movimiento en la unidad
de tiempo, se obtiene:

_

w2gh
g:‘ g

La presién hidrostitica sigue obrando sobre la superficie gausa que
envuelve la regién liquida de velocidades sensibles, pues en ella las circuns-
tancias son iguales, exista o no escurrimiento. Enh la vena contraida, la pre-
. 5i6n es la atmésférica, lo mismo sobre la superficie de la vena hasta el pla-
no del orificio. En la pared anular encerrada entre la superficie gausa y el
orificio, la conservacién de la suma de Bernoulli exige la disminucién de la
presién hidrostdtica, pues parte de ella se ha transformado en altura de velo-
cidad. Calculando directamente por partes la resultante de las fuerzas ex-
teriores encontramos que sobre el drea del orificio la presién baia de la hi-
drostitica sobre la superficie gausa, a cero en la superficie de la vena con-
traida. Por lo tanto, la diférencia en esa parte es v h Q. No sabemos calcu-
lar el descenso & de presién sobre la superficie anular que rodea al orificio,
pero podemos expresarlo en funcién del descenso de presién en la superficie
del orificio, poniendo: ' ’

E=KvhQ

"Por lo tanto, el teorema dice:

—E pQ29h=+xh Q (14 K)
de donde:

_ 14K
4) e e

El caso extremo se verifica reduciendo a cero
la proyeccion, sobre el eje de la vena, del descenso de
presién en el anillo eircunvecino al orificio; esto se
consigue en el ftubo de Borda (Fig. 51) que, segiin
la expresién 4), debe tener p=—0,50, coeficiente de
contraceidn verificado por la experiencia.

Como la ley de semejanza indica que existien-
do semejanza geométrica entre dos orificios, existe, en
el escurrimiento, semejanza mecédnica (1), se sigue
que los coeficientes de contraccién dependen sélo de

Fig. 51 la forma del orificio, si ésta no es demasiado peque-
fia y no depende de las dimensiones absolutas de él.
Tiene, por lo tanto, un valor propio para cada forma de orificio.

- T
- ~
#
\ A
r’ / Y
(=
g

(1) En efedto, dos orificios geométricamente semejantes, cuyas dimensiones
guardan relacién j, darfin fenémenos semejantes si se prescinds de frotamientos im-
teriores, pues se supone que el escurrimiento esti determinado por las presiones hidros-
titicas como se dijo en el parrafo 30.
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Estudios analiticos complejos, que no es del caso enumerar ni detalla:

aqui, han llevado a calcular el coeficiente en casos ideales; tal es, por ejemplo,
el de Kirchhoff, gue llega a de.

terminar que la vena de un ori

ficio de ancho infinito tiende

asint6ticamente 'a: (Fig. 52) (1).

5) ZX2 i pan

3

La insuficiencia de los estu:
dios de esta mnaturaleza y las di-
ficultades analiticas han llevado @
Fig. 52 considerar los coeficientes de con-
traccién como constantes experi
mentales. En paredes delgadas, siempre- que la menor dimensién
del orificio no baje de 0,05 m. p es mids o menos constante y vale
y 0,60. Esto da para K el valor de 0,2, En boquillas redondeadas
el coeficiente de eontraccién (Fig. 53) es p= 1, y, por lo tanto, en ellas
K = 1, que equivale a decir que el descenso de presién &, en el anillo que ro-
deaal orificio, tiene por valor el descenso total que se efectiia en el hueco mismo.
Para formarse una idea de la rapidez con que decre-
cen las velocidades en la pared anular que rodea al orificio, se
puede suponer que la velocidad %, en un punto cualquiera
que dista zr del centro del orificio, sea una funeién mono-
mia de la velocidad u, que hay en A (Fig. 54), tal como:
=—

El descenso de presién a la distancia z r del orificio es
evidentemente : : )

uﬂ . T
T— u=22 § u? ul 1 Fig. 53
29 Y 2g zm
xr '
“ug? .
l_—i' ‘A pero el descenso en 4, T‘E‘;T , es igual a v &, luego
_____ S )
— el de la distancia zr es :2‘3 . En todo el anillo
elemental 27z dz hay ese mismo descenso de
- presién. El descenso total en todo el anillo in-
Pig 54 definido es, pues:

(1) La forma de esa curva obedece, con las notaciones de la figura 52, a las
siguientes ecuaciones, siendo ¢ la altura de la vena contraida.

1 ) ST T | 14+Vi—e-%
z = (I—e-c) y = — I—-e‘!c—|—-——lagh(____,_=;_
+F i 7 ==
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==
’ 2vh=rt
= -——F—dz
1

La razén K entre el descenso ¥ 1 hQ, siendo Q=r=r?% vale, segiin esto:

o5 -
dzx
K=2 =

1
©

2 e

E=| — Gazs &= T oan—1

1

En la pared delgada K=0,2. Por lo tanto, in-

- Na m:.-.::, troduciendo este valor en-la ecuacién, se obtiene
T—— °F n==6, lo que significa que- las valpeidades decrecen

= —‘;—\:‘:‘-“-'!& i en la pared a la inversa de la sexta potencia de la dis-
f tancia al orifieio. ) .o :
f Si en vez de un anillo'indefinido tiene éste un
mmg— ancho a y se-acepta n==6, como se acaba de decir,
Fig. 55 (Fig. 55) se tiene:
a y a
e 7 —
K=—2 dz . - 2
g —1 = 10 5'1‘0_
1 1

. 0.2
KE=02——"—=
(++5)"

valor que introducido en el de i de la ecuacién 4), nos da:
0,1
6) R0 — —
1+%)
que con los a/r que se indican en el cuadro adjunto‘, da los siguientes valores:

a/r= 0 0,1 0,2 0,4 0,6 1 masdel
p =0,500 0,539 0,584 0,596 0,599 0600 0,600
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Si estos caleulos no coinciden exacta-
mente con la realidad, revelan, sin embargo, la
importancia que tienen los anchos del anillo,
que por pequefios que sean aumentan el coefi-
ciente del tubo de Borda, bastando un ancho
de 1% de diimetro, como dice Weisbach
(a/r==0,4) (Fig. 56) para hacerlo easi igual
al de pared plana delgada. A la inversa, se
puede deducir que el menor redondeo de una
pared delgada sube el coeficiente de una bo-
quilla, como lo experimentaron Weisbach, Ellis Fig. 56
v Stewart.

—~jap-

wf

La supresién de la contraccién en parte
del perimetro hace aumentar el coeficiente p. Con-
viene notar, sin embargo, que virtualmente se pue-
den establecer tabiques que dividan el depdsito y
la vena, seglin uno o varios planos de simetria,
sin que modifiquen el eseurrimiento (Fig. 57),
originando orificios de contraccién incompleta, su-
primida en parte, con coeficientes de contraceidn
igual &l del orificio total. Esta idea de Boussinesq,

Fig, 57 que no confirma del todo la experiencia, tiene
importancia, pues indiea que la ubicacién de la
supresién influye en el aumento del coeficiente de contraceifn,

En los orificios sumergidos, nada teérico se ha podido sentar respecto
a los coeficientes de contraccién. Los resultados experimentales llevan a atri-
buirles los mismos coeficientes de la vena que desagua al aire libre, Sin embar-
go, el fenémeno debe ser distinto. La Hidrodi-
nimica plana indicaria que los filetes toma-
rian trayectorias hiperbélicas confocales en los
bordes del orifieio (Fig. 58).

34. Coeficientes experimentales de gas.
to para orificios en pared plana delgada, —
El gasto que sale por un orificio es el producto
de la velocidad 9\/2gh de la vena contraida

por la seecién p Q de ella:

7) Q=opO\/2gh

Fig. 58

Se llama coeficiente de gasto al producto de los coeficientes de velocidad
¥ contraccidn y se le designa por m:

8) m=pe

9) Q=mQ\/2gh
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En las paredes delgadas ¢ vale, como se ha visto, pricticamente la uni-
dad ; de aqtlli que se confunde fﬁcﬂmente_ u con m, El coeficiente m que engloba
todas las variaciones de ¢ y  es un coeficiente netamente experimental que se
determina en las distigtas condiciones posibles. por medio de la ecuacién 9).

La numerosisima serie de experimentadores da para m tres y aun euna-
tro cifras. Sus tablas, formadas siempre por interpolacién y extrapolacién, no
concuerdan més alld de la segunda cifra en los casos més claros y definidos.
Esto representa, generalmente, diferencias del 1% en cantraccmnes completaa
que en los demds casos raras veces bajan del 2%.

Al ingeniero le basta un resumen o término medio de estos resultados.
Si ita mayor preeisién debe recurrir a las experiencias originales.

Las experiencias que se han hecho en contracciones ihcompletas difieren
enormemente entre si. Esto se debe a que tiene gran influencia en los resul-
tados la inmensa variedad de cireunstancias, que han sido muchas veces mal
apreciadas por los experimentadores. Infitil es, eon niayor raz_én, la exactitud
aparente de la tercera cifra de los coeficientes, y es indispensable recurrir a las
fuentes originales cuando se requiere alguna precisién, pues en los mejores
casos habra errores probables del 2% que pueden llegar a 10% en los peor
definidos.

A —Paredes planas delgadas, contraccion completa.—Orificio en pared
delgada es aquel cuya pared tiene un espesor menor que la mitad de su menor
dimensién: e/r < 1 (Fig.59). El criterio que fija esta dimensiin es el espacio
en que la vena Se contrae. Para que la contraccién
sea completa se acepta que pueda trazarse alrede-
dor del orificio una superficie de ancho constante
que sea por lo menos 10 veces mayor que la dimen-
sion de éste (1). Este tipo de orificio ha sido ex-
perimentado por Bilton, Poncelet y Lesbros; Bazin,
Hamilton Smith, Grif y Weisbach. Las tablas de los
valores experimentales de las experiencias de Ha-'
milton Smith, Bilton, Ellis y Stewart van en las
Tablas N> 4, 5, 6, 6a y 7. Nos limitaremos a indi-
car aqui las conclusiones a que conduce un atento estudio comparativo en-
tre ellas.

1° Si las dimensiones del orificio y las cargas no son muy pequefias, el
coeficiente es casi independiente de ellas y vale aproximadamente 0,60 pero
a medida que las cargas y las dimensiones disminuyen, aumenta algo este’coe-
ficiente, volviendo a disminuir nuevamente cuando la carga excede poco _las

(1) Bi el orificio es eircular, el ancho del anillo serd 2,32 radios. Bi es cuadrado
¥ la superficie anular estd gncerrada por ofro euadrado, el ancho de ella es de 1,16 veces
el lado. 8i es rectangular con razén de lados 1:15 ¥y se supone también rectangular la
superficie anular, su ancho ser de 1,41 veces el lado menor, En orificio rectangular de
razén de Jados 2, el ancko de la superficie anular sube de 1,61 y si la razén de lados
es 5, sube a 234 veces el lado menor.
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dimensiones del orificio. Experiencias ‘aisladas parecen revelar algo contrario
a lo dicho.

2? A igualdad de carga'y érea el coeficiente es tanto menor cuanto més
cercana al eireulo es la forma del orificio, El rectingulo cuya proporeién de
lados es 1:16 excede en coeficientes al de 1:4; éste al tridngulo; éste al cua-
drado, y éste al circulo de igual area.

. 3% La orientacién del orificio no tiene influencia en el coeficiente, Asi,
es.igual el coeficiente de un eunadrado con su diagonal vertical o con su lado
vertical, ete.

4°, Be puede aceptar que los orificios que
tienen igual su menor dimensién, tienen igual coefi- 3 /" \ I
. ciente; idea que se expresa en la Fig. 60. . \ / J_

59 Los orificios inclinades y horizontales dan
coeficientes ligeramente superiores a los verticales. Fig. 60
Para los sumergidos se debe tomar igual coeficiente
que los que desaguan al aire libre, (Valores experimentales en Tabla N.° 8).

62 Parece que la temperatura aumenta el coeficiente m.

7° Otros liquidos dan coeficientes de gasto diferentes del que da el
agua: en el aceite de maquinas espeso, m ==0,73; el mercurio tiene el mismo
coeficiente que el agua.

A continuacién va una Tabla de coeficientes practicos, resumen de to-
das las experiencias citadas, que es suficiente para el uso del ingeniero. En el
grifico de la figura 61 aparece este cuadror Con ayuda de é1 pueden hacerse
interpolaciones rdpidas.

. Diémetro o lado menor (mts.)

en metros | 0,005 | 001 | 002 | 005

0,10

|
|
1 I
< | ' |
065 | 063 | 061 ] & -
0,64 0,62 0,60 0,60 ’ 0,59 [ -
|

0,10 0,68 0,59

020 |, 066

0,505 T |+06% | 063 | 061 0,60 0,60 060 0,60

1,00 0,63 0,62 0:61 060 | 0,60 | 0,60 0,60
060 | 0,60

500 y més 062 | 061 | 060 | 060 | 060

B.—Pared delgada. Contraccién incompletn.— Se deben distinguir en
las contraceiones incompletas dos formas: contraceiones imperfectas y contrae-
ciones suprimidas.



Coeficientes de gasto de orificios de pared delgada. Contraccidn completa

133

Si la superficie anular de baja presién y ancho constante es menor de
10 veces ¢l frea del orificio, se produee una contraceién menor que la total o

hmrsy
5
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|
4 S —Te e
—Q‘\ﬁ_‘ o e
I
T
3 |
|
T
M
2 ot
7
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1
1 4 e
o e e e |
P
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e T — '
0 060 06z 06 066 0680,
Fig. 61

completa y se modifica, por consiguiente, el coeficiente de gasto, Esta contrac-
¢ién se lama imperfecta,

Area anitlo
Area orificip

Tnitil es reproducir las férmulas empiricas dadas- por Weisbach para
este caso, solamente indicaremos en el grafico de la figura 62 los resultados-
précticos de su aplicacién, partiendo de m=0,6 para el caso de contraccién
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completa, de modo que si en este caso m es algo diferente de este valor ha de
hacerse una pequefia correccion. '

Puede usarse en contracciones imperfectas de orificios circulares ante-
cedidos de una canalizacién también cirealar los valores experimentales de m
caleulados por Lansford, términos medios de todas las experiencias héchas hasta
ahora (1), que van a continuacién:

4 i m d m
d, s

]
0| 0612 | 07 0,658

0,1 0,612 0,75 0,688
02 | 0602°| 080 | 0706
03 | 0603 | 085 | 0740
04 | 0610 | 09¢c | 0790
05 | 0620 | 095 | 0,864
| 06 |, 0635 | 1,00 | 1,000

En esta tabla, d, es el didmetro anterior y d el del orificio (Fig. 63).

Es 1til observar que las experiencias en que se basan los valores anteriores
demuestran que son ignalmente vélidos los coeficientes para el orificio de dia-
metro d, ya exista desagiie inmediato al aire o bien
se trate de un simple diafragma y siga un ensan-
che de la vena.

- Para las contracciones suprimidas ha dado
Bidone una férmula cuyos resultados no son sa-
tisfactorios ¥ que no toma en cuenta la ubicacién
de la parte del perimetro en gque se suprime la con-

-Fig. 63 traceién. Han experimentado algunos hidraulicistas,

pero sus resultados no concuerdan bien, debido a
la poea uniformidad en controlar las circunstancias accidentales que tiemen
gran influencia, segiin se ha expuesto anteriormente. Si la vena es recibida en
un canal, en vez de desaguar al aire libre, parece producirse una pérdida de
carga singular que hace disminuir el coeficiente de gasto. En realidad, las con-
diciones del canal tienen influencia preponderante. En' casos analogos, pueden
consultarse las tablas que van al final de este eapitulo. La Tabla N.# 7, con las
experiencias de Poncelet y Lesbros en orificios cuadrados de 0,2 m. de lado,
y la Tabla N 8, también con experiencias de Poncelet y Lesbros en orificios
rectangulares de 0,2 X 0,1 m. La Tabla N.# 9, con las experiencias de Stewart
(1908), que coinciden bien con las de Rogers y Smith (1916). Aqui presen-
tamos una escala de correcciones para los casos précticos, referidos al de con-

(1) Lansford —Coeficientes de gasto em orificios de cafierfas—Engineering—
Mayo de 1834.—Las experiencias consideradas son lat de Weisbach (1845); Freeman
(1889); G. Cutler y D, Marsden (1808); B. L. Jones y M. Eorsmo (1809); L. Haven y F.
Jaehn (1912); H. Gaskell (1%14); H. Judd (1916); E. Davis y H. Jordan (1018); W.
Greve (1927) y R. Beitler y P. Bucher (1930).
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traccién completa, que aunque afectada de grandes errores probables, no da
menor preecision que el acudir a experiencias originales. Es un resumen sufi-
ciente, ntil para las aplicaciones del ingeniero (Fig. 64).

Vena gue desosve 3/ eire

7
Mg M*008 D008 Mp+00! My r803 TH007

Vene segurde de cons/

7

o001 M, W00 MyrGOE  Mpt403 MyrG0e.
L3405 COBIICIontes Suponen Corges §rondes.
7y depende de /as dimensiones det orificlo 3 4

e o corgs.
Fig. 64.

Las experiencias de Boilean (1) ejecutadas en una compuerta que pro-
duce un orificio de fondo del mismo ancho del eanal (1,60 mts.) que tiene con-
{raceién fnicamente en el lado superior del orificio, revelan una variacién
del coeficiente de gasto y aun una diferencia entre éste y el de contraccibu.
La variacién del coeficiente de gasto es apreciable en las aberturas pequeiids
respecto a la carga, menores de 0,2 h. He aqui los resultados en funeién de
la razén a/h entre la abertura a y la carga. Las aberturas experimentadas
variaron de 2 a 12 em. y las cargas de 0,09 a 0,59 mts.

_:—=0.05 0,075 010 015 020 030, 050 080 1,00

m =0,67 0,645 0,63 0,61 0,60 0,595 0,59 0,60 0,61

® :0,65‘ 0,62 0,61 0,60 0,593 0,587 0,58 0,575 0,575

":_“=o_.0335 0,0483 0,063 00915 0120 0180 0,295 0480 0,610

Si las cargas son grandes (mayores de 20 veces la altura del orifieio) el
coeficiente coineide con el de la escala de correceiones dado de la pégina an-
terior.

.

(1) Las experiencias de Boileu son en general discutidas por la pbea exactitud
de los aforos; estos coeficientes los hemos puesto aqui porque los hemos comprobado en
<l laboratorio. En ellog se ha encontrado, como se ve en el cuadro, que el eoeficientp ¢
es mayor que la unidad, hecho que también hemos comprobado experimentalmente y que
se debe al gran arrastre de aire junto al torrente. %
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Los mismos coeficientes de gasto son vilidos, segiin estas experiencias,
si el resalto cubre la compuerta o si es rechazado por el torrente que ella produce.
Las recientes experiencias del profesor L. Escande (1) demuestran la cons-
tancia de m en compuertas de fondo, confirmando los wvalores anteriores de
Boileau; experimenté con valores de a/h mayores de 0,15, Escande da el coefi-
ciente finico de m = 0,61, Estas experiencias demuestran ademdis que si el re-
salto no es rechazado por la ve-
na contraida del orificio de la
compuerta, a plomo de ella se
produce una altura &', siempre
menor que by (Fig. 65). En la
seccién de la vena contraida ri-
ge la presién -hidrostitica con
la altura A'; aplicando el teo-
rema de las cantidades de mo-
vimiento a la masa encerrada
Fig. 65 entre las secciones de ancho 1
y altura de R y hy, si U es la velocidad en la vena contraida, de altura
ma y U; la de la seceidn I kg, se tiene:

- R hy?
oW —TU) =~l— —yl —
Q@ =) =1l —71l =
i Q@ _»
por unidad de ancho, 5 =0 se llega:
10 92 _._q_z. _..1_. — ._1._. — h'2 hq2
29 g \Iy ma/ — "

5
poniendo en vez de—%— su valor h.?, profundidad critica al cubo, y llamando:

' h
5 =4 =X, g =5

se obtiene la ecuacién 44) del capitulo anterior con n=1y X,=m A:

2 2

i S e R 2
11) X, m4 =X X,

(1) ‘‘Estudio tedrico y experimental del escurrimiento por compuerta de fondo’’,
Révue Géserale de 1’Hydraulique Nos 19, 20 y 21 del mfio 1938 y 25, 26 y 27 de 19358.
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0 sea:

X, 2 T mAd T 2

11a) i . EEF_ a X7
+ 1

de la ecuacién 11) se obtiene finalmente:

r=|mr gy

ecuacién que determina X’ en funcién de X, y A. El caso especial X' =—m 4,
(Fig. 66) es el caso del comienzo de rechazo del resalto por la vena fluente
de la compuerta, que estudiare-
mos en el eapitulo VII y que
nos da la ecuacion 11) en la
forma especial :

2] 2]
mid? 4 T _— X2 %
C o id 1* 4+ 3

que es la misma ecuacién 19) ' B+ Fig, 66

del capitulo VII, ;
La ecuacién 12) nos demuestra que X’ se hace igunal a X, solamente enando

X;=1mA, es decir cuando la compuerta es seguida por un torrente o la vena
contraida es igual al rio de aguas abajo. Si mA, espesor relativo de la vena
contraida, es distinto de X, X’ tiende a X, cuando este valor tiende a infi-
nito. En todos los demfs casos de resalto al pie, es decir de X’ > md, X’
es distinto de X, y siempre menor que él

Si en la ecuacién 10) ponemos en vez del gasto su valor q = ma\/2 gh,
tendremos : ;

1 1
2 a2 N —_ Rf2 2
13) im ':;h(—k1 —) = K=l
que nos da ¢l valor de h':
14) h’—-_th’-}-{mak( ::a —1)
SN -
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ecuacién que nos da, como la 12) la variaciéon de kA’ con h; y més claramente
la tendencia de %" a h; cuande h, tiende a infinito.

En el caso especial de limite de resalto rechazado, en la ecuacién 13)
se introduce h'=—=ma y se puede calcular la carga despejandola:

S (_ma -+ hy) h.l

1,“'
%) 4 ma

¥y en el caso general en que el resalto cubra parcialmente la vena, o sea que A’
sea distinto de ma:

h" _“kil2 h12 — k’ﬁ
i6 h = hy = I3
) 4 ma (ma—h;) ! 4ma (hy —ma) @

Todas estas ecuaciones han sido confirmadas experimentahﬁente por
Escande (1).

La pérdida de carga que se produce entre la seccién de la vena con-
traida y la que sigue a la expansién total de la corriente, cuando el resalto
cubre la vena contraida, se caleula por medio de la ecuaclén 10) poniendo en
vez de g su valor U;.hy:”

—U) =h? —hy?

2 __77.2
agregando a ambos miembros —%—1— -+ k" — k1, se llega finalmente al
valor:
. . T 2 i N TAY
17 Res (U—Us)2 (1 —h')

2g 2h,y

ecuacién que nos dice que la pérdida de carga es algo menor que la del ensan-
che brusco en contorno cerrado, dada por la férmula de Borda, sentada en el
capitulo anterior, pues en el segundo término que se resta del primero es
siempre positiva la diferencia h; — &', También demuestra que el valor de la
pérdida tiende a ser el dado por la férmula de Borda a medida que tiende &’

(1) La experiencia hecha por F. Sbbetsch, en el laboratorio de la Universidad de
Columbia (1937-1938), comiprueba exactamente lo de Escande. Estos resaltos los llamn
Bakhineteff, resaltos ahogados (Proceeding A.S.C.E. Abril de 1042).
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a ser igual a h,, es decir, a medida que la cota piezométrica junto a la vena
antes de ensancharse tiende a igualarse a [a posterior al ensanche.

Lia teoria anterior aparece expuesta en el § 66 en forma general. El
caso presente es uno especial de resalto incompleto, las férmulas anteriores son
consecuencia de la constancia de la’ “‘momenta’ a lo largo del resalto.

EJEMPLO 1.—En el fondo de un estanque cilindrica de eje vertical
de 0,2 m. de diAmetro hay un orificio circular de pared delgada, coneéntrico
con la base del cilindro, de 0,1 m: de didmetro. ; Qué altura toma el agua den-
tro del estanque si le entra por la parte superior y sale por el orificio del
fondo un gasto de @ = 0,020 m®/seg.?

La ecuacién 9) del gasto nos dice:

0,020 =m 0,00785\/ 2 gh
0 sea:

R 0,331 .

m2

El coeficiente de gasto m, es el de contraceién imperfecta, pues el anillo que
rod,ea al orificio no tiene una Area 10 veces mayor que la del orificio. Segu.n
el cuadro dé la pigina 140 llamando d, el didmetro del estanque ¥ d el del ori-
i 1 L.
#icio, se obtendria para : - = 3:2 = 0,5, un coeficiente m = 0,62.
. Bi calculamos m por medio del grafico de Weisbach, formando la ra-
z6m de las dreas, que en nuestro caso es:

Area del anillo _ df—d*
_&rea del orificio ~ = d?

obtendriamos, leyendo la ftgura 62, m=0,62, valor igual al obtenido ante-
_riormente.
En vista de estos resultados la carga es:
0,331

h= ol =086 m.

La carga h es la diferencia entre el Bernoulli dentro del estanque ¥y
la vena contraida; para tener la altura de agua en el cilindro es necesario
restar de h la altura de veloecidad, que vale ahi:

e X" 0,020 2
29 29 \ 0,0314

= 0,02 m,

EJsesero 2.—En un canal de forma' rectangular de 2,5 m. de anchura
hay una compuerta levantada 0,4 m. del fondo, formando un orificio en pared
delgada de toda la gnchura del canal, econ supresién de la:contraceién en el
fondo y en ambos lados, La altura del agua en el canal, inmediatamente aguas
arriba de la compuerta es de 1,30 m. y aguas abajo de ella, la vena contraida
estd descubierta. Se pide determinar el gasto que estd escurriendo.

10.—Hidrauliea.
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Como solamente hay econtraceién en el lado superior del orificio, el
espesor: fy'de la Veha contraida guarda con la abertura 4, de la compuerta, la
razén: que -guarda la- -geceion de la vena contraida con el drea del orificio, es
deeir, que..

ol

El valor del coeficiente de contracciéﬁ g y el de gasto m, loé obtendremos de
la tabla de cbéficientes experimentales de Boileau (pdgina 142). Para entrar
en esa tabla necesitamos conoeer la ca.'rga k' que, en nuestro caso, requiere
previamente el conocimiento de k., pues seré practicamente la diferencia en-
tre la profundidad de aguas arriba 1,30-m. ¥ h.. Podriamos aceptar una mag-
a __ 04

o 1,0 =04,
que nos daria m=0,59, p=0,58. Asi obtendriamos: h.=0,58 x 0,4 =0,23 m.

¥ verificariamos h — 1,530 — 0,23 = 1,07 m. Este valor de h = 1,07 no nos
medifiéa ni el de m ni el de p, que por lo tanto son definitivos. Segun esto,
el gasto es

nitud h provisoria de I m,, de modo que formariamos la razén—

Q==0,59 X 0,4 X 2,8 N/ 29 X 1,07 = 2,7 m%/s.

En- realidad h la carga, es algo mayor que 1,30 — h:, pues hay que
agregarle la.altura de velocidad inicial. Basta corregir el gasto segin la co-
rreceién que veremos més adelante (1). Llamando @ el gasto aproximado en-
contrado, w la seccién del orificic y £ la de aguas arriba (que aqui guardan
la relacién de las alturas), esa correceién nos da el gasto verdadero @:

Q=0 V 14a m?—:%;- =27 V 14 2%059° ‘1’;: —278 m/s.
i X
+  BEJempLc 3.—Eh un eanal rectangular de 3 m. de ancho hay una
eompuerta de todo el ancho, levantada 0,46 m. Se ha medido la altura de
aguas arriba de la compuerta y se ha encontrado que es de :‘2,;3 m. 'y aguas
abajo, suficientemente lejos del resalto y torbellino superficial de él es de
1,50 m. Se pide determinar el gastol que. escurre,
El gasto no puede pasar dél qué corresponderia al caso del resalto re

chazado. Ese gasto se ecaleuln poniendb en la férmula correspondiente,
Q=mal\/ 2gh, ecomo valor de la carga, sxmplemente h_220—ma, es de-
eir que preseindimos en‘esta primerd aproximacién de la veloeidad:ini cuya
altura representativa se suma a 2,20. ‘Aceptamos también m = Q;@*ﬂa'lhsque da
ma=0,61x0,46=0,28, y por tanto h=22 0,.28__.1 92, 'es decir un gasto
méiximo posible de

0=102X3\2g192="514m%/s.
Ahora bien, a este gasto corresponde ung altura critica h.= 0,67 ¥y la altura
k; E 5 )

relativa del rie final —— he 0,6?

=2 —.2, 24 corresponderia venir de un torrente re-

{1} Parrafo 42, en este capitulo.
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lativo _—:°-_,-_——_Ia,342, o sea h, = 0,342 X 0,67 =0,229 m. Como cste torrente es
sreel L Ay

de menor altura. que el-gue corresponde al espesor de la vena’eontraida, Io
que quiere decir que el de-espesor ma tiene menor ‘‘momentz’ que el rio de
de altura 1,50 m., resulta que ¢l resalto ‘cubriré ¢l pie de la compuerts y
por lo tanto, la vena eontraida. Eso disminuird la carga, es decir que el gasto
es menor que 5,74 m3/s., pues éste es sblp posible con la profundidad 2,20 m.
aguas arriba de la compuerta, a condicién de que la vena contraida sea capaz
de rechazar el resalto. sl w . .
Para caleular el gasto proeederemos aplicando la ecuacién 16), que
nos da h en flmq.mn de k’. Como ésta no la conocemos, hacemos uso de la
otra relacion evidente: )

-
v_.____k’ k
kot 2 +

en que h, es la profundidad anterior .a la compuerta, en nuestro ejemplo-
Cho=2,20 y T, la velocidad en esta seccién. Esta ecuacién sé puede escribir,

reemplazando e} valor de [ por , siendo L la anchura de] canal :

_ R L
mial kb , ) m2a?
hot =g =N+ h : w1 —— )-:h,,—h’
'  Re—R’
18) | —— _..j‘g_
m3a
- e Az
reemplazando valores conocidos tendriamos:
2,20k 2,20k’ :
R= = = 1,017 (2 :
_(u .28 0,983 (@A)
Como hemos dicho, se ha ‘de cumplir la ecuacién 16)
Rh.%2 — h'?
e S i hi

£ ma (hy—ma)
que reemplazando valores, con nuestros datos ed:
2,25}’
1,367 -

‘Si igualamos ambas ecuaciones de h obténdremos

h= 1,50 = 1,097(2,25—Ak'")
1,017 (2,2— W) = 1,097(2,25—k')
ecuacién en que la dnica incdgnita es A’ ¥ que ordenada resulta:
R2—0,928 K—0,21==0.
R = 0,464% \/0,21534-0,21
R’y — -+ 1,109
By - 0.151
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La raiz negativa no tiene significado y 36_16 vale la positiva, luego R’ = 1,109
Introducido ‘este valor en’ cudlquiera de las ecuaciones de .arriba, la 18 por
ejemplo, se obtiene:

h = 1,017(2,2—1,109) = 1,11 m.

Con esta carga puesta en la ecuacién del gasto @ = ma L/ 2gh ob-
tendremos, finalmente: 3

Q=028%3\/2g1,11=23,91m":s.

Como verificacién tenemos h-h’=DB,, Bernoulli de aguas arriba:

: Bo=—=1,11-+1,109 = 2,219 [
Con el gasto @ =23,91 y la seccién de aguas arriba Q,=23 X 2,2=6,6 m* -
. T2 .
obtenemos U,== 3’9_1 =0,593 y Us = 0,018, es decir B, = 2,20+0,018 ="
i -~ 6,6 2g )

2,218, con error de sélo I milimetro.

En la figura 67 se pﬁede ver la forma del eje hidraulico.

R R AR AN

Fig, 67

35.—Pérdidas de carga singulares.—Estudiaremos en este pérrafo las
generalidades ‘comunes a todas las g';inguiari_dadeé en que se origina una pér-
dida de carga en contorno eerrado, y. que tienen interés para la prictica del

e
Fig. 68 - . Fig. 69

ingeniero. Estas singularidades, como se dijo en el capitulo anterior, son de tres -
clases: a) Variaciones bruscas de seccién en tubos cilindricos o prisméticos, con
contraecién de entrada o sin ella (Fig. 68) entre las enales estAn las paredes
gruesas (Fig. 69) y algunos. tipos de llaves. Al final de estas singularidades la
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seccién es determinada por el contorno sélido y carecen de contraccién de salida.
b) Variaciones continuas de la seceién : conos convergentes y divergentes. En los
‘primeros puede existir inicamente pérdidas por frotamientes, come . sucede en
las’boquillas, y tienen generalmente contraceién final (Flig. 70). ¢) Variacio-

" Fig. 70

nes de direccién-del eje de la eorriente, como en ‘codos 'y curvas; en que
los filetes, en virtud de la inercia, tienden a seguir la direccién primitiva,
ongmando una perturbacién ¢on pérdida de carga (Fzgs 36‘9 ¥y Saf)
U2
: 24
la pérdidd de carga, depende solamente de la forma, geométriea de la dispo-
sicién, y por lo tanto es constante en una singularidad. La pérdida de earga

" El factor de resistencia o niimero que, multlphcado por , nos da

siendo A

. " : : U
se expresa siempre, como se dijo en el Capitulo III, § 21, por & 3

el factor de resistencia constante. )

En cualquier singularidad la aplicacién del teorema de Bernoulli desde:
tina seccién anterior a ella hasta otra posterior en que rija la ley hidrostétics;..
llamando como siempre H el exceso de sumd de Bernoulli de aguas arriba sox
bre la cota piezométrica de aguas abajo, nos da:

U2 U? - U
s e Ay
H.2g+129 (+)2g
¥ 5 :
19) - NS a g H
RV T i
Seghn la definicién dada anteriormente ————— 1_ es el coeficiente de
' NMNIi+n |
velocidad, y por lo tanto: i
20) - P A=l 1

TSI ¢
La ecuacién de arriba da también:
* U2

21) ; -ﬂ'_l_-,H m— ?.:-Elu

lo que indica que =1 —¢? es la parte de carga consumida en la pér-’

A
4%
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dida. El coeficiente ¢ varia db 1-a 0, y-se tienen los siguientes valores nu-
méricos:

¢ =1 090 0,80 0,70 0‘60 0,50 040 030 020 0,10 00¢
A =0 023 056 1,04 1,78 3,00 525 10,00 24,00 99,00 o
—_.:_- 0 019 036 051 064 075 084 091 096 099 1,00
Las experiencias de Fliegner (1875), de Archer (1913) y de Davis
(1908) no demuestran la constancia absoluta de A cuando varia la veloeidad ;
sin embargo, la comparacién de los resultados de estos experimentadores no es
concordante en el sentido de poder afirmar a la luz de ellas si A varia en re-
“lacién directa o inversa de la velocidad, de modo que si no son excesivas las
variaciones de la velocidad podremos admitir simplemente la constancia de A.
Esto supcne que la vemarno se separe bruscamente de las paredes por efecto
de desprendimiento de gases disueltos; A adquiere en este iltimo caso valores
enormemente mayores; esta forma de esecurriminto no depende ya de da for-
ma geométrica de la eanalizacién y A varip proporcionalmente a la velocidad.
La separacién de la vena de las paredes se debe al descenso’ de presmn que
sufre.la_vena en las seceiones estrechas.
s -8i.en una .disposicién. cualguiera, par
e,]emplo Ia de la figura.?1, -aplicamos el teo-
rema de Bernoulli desde la seccién 1 de pre-
sién hidrostitica anterior a la smgularldad
hasta la seceién estrecha 2, denominando con el
sub-indice correspondiente a cada ‘seccién a las
presiones y velocidades, loeales, si B, es en la see- Fig. 71
cién 1 el- Bernoulli, descontada la altura de pre-
cién atmosférica h,, y si en 2 la altura de presion es hy, se tiene:

Bk e 08

de donde:
Us=V\2g (Bi+hochs)
El gasto, que en la seccién 3, posterior a la singularidad, se expresa
como siempre por
Q:m Qs \/29’.H S

siendo H el exceso de Bernoulli de I sobre la cota piezométrica de 3 y m el
coeficiente de gasto, producto de los de velocidad ¥ contraeccién, también se
puede escribir en- 2 - -

Q= Qz\/EQ (B1 F ha—ha)

¥ por lo tanto se tieme-la igualdad:

m Q;\/% g H = Q,\/2 g (D1+ha—hs)
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22) L B Bediy:
Q2 H
8i llamamos hs la altura de preswn sobre la atmoésfera que hay en 3,
obtendremos:

H=—p,— hs
¥ por lo tanto:
23) ha== By + ha
o simplemente reemﬁ:la:and-o en la ecm'ai:r_i_éﬁ 22): )
- Q42 By 4 hg— By
23a 2 e
) 52 By —hs

La presién hz teéricamente no puede ser negativa ¥ practicamente no
puede descender de un valor positive en que a la’ temperaturd del liguido se
forman vapores y se desprenden gases disueltos, pues bajando de - ese’ limite
no se verifica el escurrimiento a boea -llena: la corriente se despr(‘nde -de L&s
paredes que la rodean. T - .

Con la ecuacién 23) se puede encontrar la presién que rodea a la see-
c;én menor y determinar, conociendo el valor de ha econ gue se- desprenden los
gasea la carga B;, limite del escurrimiento a boea llena.

En caso de desagiie al aire:libre h3==0 ¥ la 23a) nos da, por lo tanto:

% ha —ha __ -, Q4
23b) T_m 0, .

Como en una disposicién dada el segundo miembro de-la ecuaeién 23b)
es constante, los aumentos de B, o sea, de H, revelan disminuciones de k; pa-
ra mantener la constancia (1). . .

—1

(1) Este asunto se puede tratar de eata otra manera: 8i ky, hy, ¥ hy son las edtas
piezométricas de las secciones 1, £ ¥ 3, ¥ Uy Ugy Uy las velnexdades respectivas, la apli-

cacién del teorema de Bernoulli entre 1 y £, nos rla-

U 2 U 2"
v b= hy + S
E 2g 2g
.z E’ 2
como __ 1 Q.? "2 ge tiene fma]mauto
29 Tg Q0
B % z
Y e . - e
¥y gz M)
o LJ‘E_ 2

Igualmente la aplicogién de Bernoulli entre 2 y- 3, llamando ). el factor. de resistencia ‘de
la pérdida de carga, en funcitn de la altura de velocidad de 3, nos da:

T oo

e W oL
Byupoli Bl oy id
25 3 + S

I43)

Uz .2 2
también tenemos 8 . 2 Q,
29 29 Qg2

, de mqdo que se llega:
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Ademés de cargas menores que el valor especial de B,, que produce la
separacién de la vena, es indispeﬁsdble para el eseurrimiento a boea llena una
longitud y forma determinadas. No se puede precisar, en rlgor cuél es la' me-
‘nor longitud que asegura el escurrimiento a hoca llena, pero se acepta gque una
longitud 2,5 a 3 veces la.mayor dimensién del tubo ensanchado es suficiente
para la.expansién completa de la vena. Una conicidad de & en el vértice al-
canza a ser llenada en el desagiie al aire libre, pero continuando la canaliza-
cién cerrada, un cono de cualquier dngulo se.puede llenar.

Son paredes intermedias las comprendidas entre esos limites de 2,5 a 3

" veces la mayor dimensién y ¥ vez la menor. Son pocos y de pequefia concor-
danecia los estudios experimentales de estas formas intermedias. Parece que la
forma de escurrimiento depende mucho de una condieién inicial o de la in-
versidn de la vena, de que luego hablaremos, ;

Ll'22 x h N
=
T 07, hg—hy,
— (1)) —==
07
8i‘iguslamos estos dos valores de la altura de velocidad de £, lleg a
; 0,2 2
0,2 hh—5h
02 h—h
I—(14)) e
o/

El primer miembro de esta tdltima ecuaci&n ed constante giempre que entre 2 y 2
se verifique el ensanche, (es decir, el ‘tscurmmanta llenando la canalizaeifn), llamémoslo K
¥ su valor se puada eseribir:

Y B
— 0,2 o Qp (22— 0,2
2 (l-—- Q, ) : 2012 (Qa'—Dg)
A
puesto que:
i 2
. _f 43
5 ‘ 1—(01 1)
De aquf deducimos: b ’
h, — I b,
hy = .__..__lI__ES

ecuacién que permite el chleulo de la presién absoluta en las gargantas estrechas. EI
.coeficiente K flueta entre 0,5 e infinito; vale 0,6 ) ), es despreciable al lado
de ), ¥ ()3 es decir, en caso de gargantas entre aatanqm s Q)= g, llamando B

la mﬁn_%:. K vale ._(1 + ), comoel caso de la figura 71,y vale cuando (),

LA
2(1—y)
s muy grande y, como en el caso anterior, (J,=y {),; por filtimo, crece teddiendo a im-
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Es comiin ver en tubos de gran contraccién de entrada o en conos de
&ngulos superiores a 8%, que la vena adherida a las paredes proyecta al aire
en forma de penacho, con un hueco central,

36.—Ensanches bruscos y paredes gruesas.—En el capitulo anterior he-
mos sentado la férmula de pérdida de earga en ensanches bruscos verificados
dentro de canalizaciones cerradas, cuya expresién es la férmula de Borda:

(Ua— T2
29

A=

¥ cuyos factores de resistencia en funcién de la altura de velocidad inicial ¥
final, respectivamente, son los siguientes:

o= (%-:- ) z,=(—&'——-1)’ |

La férmula de Borda fué confirmada por los antiguos esperimentado-
res Weisbach y Fliegner y los modernos Brightmore (1907), Gibson (1908) ¥
Schiitt (1926), en el Instituto Hidrdulico de la Escuela Politécnica de Munich,
bajo la direceién de Thoma. Ha sido, sin embargo, corregida por Saint Venant
(1846) para tomar en cuenta los frotamientos y las desigualdades de veloci-
dad agregando un coeficiente constante:

finito enando L =0 y p=1, es deeir, en boquillas de entrada redondeada. Como se verd mis
adelante, en una pared gruesa (p = 0,61 y ) = 0,64) el valor de K:

)

como ordinariamente (3, es muy grande al lado ‘de (),, se ticne simplemente:

- ;
2,2 i Q.?
K- —ggg— =41 (! o8

K = 2,358

de nodo que la cota piezométrica en la garganta es:

h—2,358 by
Ay == — 7,363

81 ponemos hy = 0, es decir, suponemos alturas de presién sobre la atmosférica, con de-
sagile final al aire libre, se llegn al fin a:

hy

hy

- —074

que es lo que dice la figura 73.
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_ (U= | 2 U2
24) A= 7o -4 9 %0
. L .
24a) My = ( 1 )+_§_

25) o= 1,11 ( B —1)2

Después Archer -(1913) propone, como resultado de sus experiencias
sobre ensanches con tubes finales hasta de 7,5 em. y descontando frotamientos:

(Uy—T7; )00
py - i}
26) A= 27
de la cual s¢ obtiene:

j Q 1,818
26a) = - z)

Ulu,uél_' . Q,

Si‘las pérdidas son pequeflas, ya Sea porque las velocidades los son o
porque la razdén -—9-’— es i:qco diferente de uno, esta férmula da coeficientes

mayores gue los de Igorda. (En experiencias hechas llegaron a valer 1,225 4 de
Borda). Por el contrario, i las pérdidas son grandes, sus coeficientes son me-

! : 0,
Q,

nores que aquéllos. (En experi¢ncias en que U alcanzé a 10 m/seg. y

a 10, la razén entre estos coef ictentes Hegd a 0,535).

Archer considera que Gihson tomé la presién final muy cerea del plano
del ensanche y en consecuencia discute sus medidas, °

. En vista de estos resultados no concluyentes, no se ve la ventaja en

abandonar la férmula mucho mais sencilla, -de Borda (formula 41, -Capitulo
IV), cuyos resultados son intermedios entre los propuestos.

Seglin Archer, la distancia I en que los filetes vuelven a ser paralelos,
comprometiendo toda la seecién, es dada por la -expresién :

ar) 1=1,92 (dy —d,)o4

en que d, y ‘d; son les didmetros anterior ¥ posterior del emsanche. La expre-
sién 27) da los'sigwientes resultgdos ntiméricos:

di—d,=0,025" 0,050 0,10 mts.

=045 0,55 0,77 *
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Como se dijo, la cota p:ezométnca posterior al ensanphe es mayor gue
la anterior a é1. En disposiciones horizontales se confunden con las alturas de
presién ; luego, si la pq!ﬁnrmr es atmosférica, la anterior seré negativa, BEn este
principio estdn fundadda upos cuantos aparatos.industriales. 3

Tal conclusion explica también el resultado de las experiencias de Ha-
chette y Buff, que demostraron que en el escurrimiento que desagua' en el
vacio no influye la agregacién de un tubo -adicional; esto se débe a que es
imposible que la vena, después de contraida, se ensanche hasta las paredes,
pues en estas condiciones las presiones gue rodearian a la vena contraida se-
rian menores que el vaeio absoluto.

El coeficiente” m? .Q =

caso de ensanches bruscos, sin contraceién final, de f & 2. El _m&ki‘mo 2 gorres-

de lu. ecnaciébn 23a) o 23b) puede variar en el ’

.. o,

2, =2 (1). La raiz de este coefieiente, m ——, que lla-
Qi . " p no
maremos M, es la razén entre el-gasio-efeetivn ¥ el gue hublera habido sin
ensanche; si ambos desagiies se suponen a la misma presién final, ‘pues evi-
dentemente, se puede -eseribir: ) :
m NV 2gH —m &y

=meg
Q, -\/2 gH - 2
M, si se prescinde de frotamientos, pasard por el méximo para la misma razén
£ ——2 Su. valor miximo seré: V2a=1,41. (2).

Q,
Especlal interés tiene el cilculo de los cneflclentes (Ile velocldglg~ }r gasto
de los tubos cortos, de longitud unas cuanta.s veees mayor que el. dlamgtro, dque
-se llenan ¥ desaguan al aire libre, sin contraecién Emal con eualqmera. dlspo«

‘-

ponde a la razén

28) M=

-

gasto, 8i wa p inde de frotamientos es:
2 -
VI i &ll &_ )
!._’o d
Poniendo 2, =n ¥ pmunchendo de Tos frotalmeatoul 3
me- Q1 e T n? 5
Q.2 ne—2n 42

cuyo méxime, obtenido hnciend;: nula ia.'-derimﬂa, edrresponde & %—2. Bi no sé ?maelnﬂe
de los frotamientos y e aupane: qug‘]\,:ﬂ,osb‘- (valqr, que se justifica en eete.mmmo ph-
rrafo, & continuaeifn), el méximo de M2 es 1,92 y cqrresponde.a 5=2£,094.

(2) Tomados en cuenta loa frotumientos, el othximo es M= /792 — 1,885 y -

Q
es superior a la unidad siempre que nl_ sea maybr que 1,048
. {-]
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si¢ion de entrada. Entre éstos caen las paredes gruesas v los tubos entrantes
mas largos que. el de Borda. Ademas de la pérdida de entrada debida al en-
sanche hay que considerar en ellos los frotamientos que en la longitud ! valen:
45 U? 72
A,;—_-—Z_S{;b-v— e
2g
el coeficiente de resistencia %, debido a los frotamientos, es pues:

. i
29) h=8gb —-

Tomando b = 0,0004, apto para tubos pequefios lisos, resulta:
29a) A 0,032 ¢
a = 0,032 —
; f D
El coeficiente de pasto, siendo . la pérdida de ensanche, vale:
i ]
30) m=—g = — — '
I
V 140,032 -+,

El valor &, queda dado por la expresién de Borda que escribiremos:

en que € es la seccién final v Q. la de la vena antes del ensanche.. Se atepta,
generalmente, que en tubos cerrados las contracciones de entrada son iguales
a las que se 1enf1can al aire libre. Esta afirmacién se basa en que los cdlculos
que las suponen son en general confirmados: por la experiencia. Segilin esto,
se calenla la contraccién de entrada ‘en una disposieidn. enalquiera, por los
procedintientos indicados” anteriormente en los orificios de pared delgada, ya
sea contraecic’nn completa, imperfecta o suprimida. Si llamamos p a la razén

Q.
—% " (Q. -es la seccidn de la wvena'contraida y Q, la de entrada figura 72)

Q,
podemas e-scnb]r Qc__p. Q,.-En el ensanche. 1a pérdida serd:
Q 2 e
31 - A= —1) — ; —
31) ( Ty ) 7 h ;
ny
es decir, que el factor de resistencia del ensanche . I
vale:

2 Q 2
e 5 == —
1) =1
Inmediatamente a continuacién insertamos un cuadro de valores de

A A, m, My Hoha

, en tubos de esta especie. Se parte con los valores de
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0,
Q

entre la seccidn de entrada de la disposicién y la seecién final. El coefidiente i

(1), razdn -que habria, gue dividir por p para tener la relacién g"

que en la practica pyede variar de 0,5 a 1, se calcula como se ha indicado por

S
Q¢ | ’ | B
l e % Yo oo om ‘ i | Rt
1,0 0.096 0 | 0096 | 0956 | 0956 | 0,090
0,9 0,096 | 0,012 0108 | 0951 | 1,036 | 0115 |
0,8 0,096 -| 0,063 0159 | 0929 | 1,162 | 0.360
0,7 | 0096 | 0,183 0279 | 0884 | 1263 | 0.600
0,62 | 0,096 | 0,410 0,506 | 0830 | 1314 | 0,740
0,60 | 0096 | 0,444 0,540 | 0,808 | 1,347 | 0,825
052 | 0096 | 0352 | 0948 |[0717 | 1.379 | 0,900
0,50 | 0096 | 1,000 | ~ 1,096 |0691 | 1,382 | 0,920
040 | 0,096 | 2,25 2346 | 0547 | 1,368 | 0,890
0,30 | 0,096 | 5,44 5,538 |0390 | 1,30 | 0,700-
0,20 | 0,09 |16 161 0212 | 121 0.470
0,10 0,096 |81 81,1 { 0,109 1,20 0.410
S 0,00 |- —— <5 - 1 0 1 0

" los proce;iimielﬁtos de las paredes' delgadas. Para el cilculo de %, se ha su-
‘. [ :
puesto una longitud del tubo ignal a 3 didmetros, I — 3, de modo que

Xy = 0,096. Esa longitud es, como demuestra la experiencia, suficiente para

que se perfeccione el ensanche. )
El cuadro aparece dibujado en el grifico de la figura 73.

A,
Df R
5 TR .'
miH HEEE -
08 R7i% I v
B - s O - } 19 -_ g
oe =] ny N A
¥ }!I_ . = ;.}.‘.. * A S 2
0L - —— i — =
B ainnn> Il
02 » = _}é
A= ha=he r
) H
0==%2 oa¢ 06 08 10 12 14 16 18 2
- o 3 Fig. 73 -
(1) La mzén& adoptada para el cuadro ‘resulta més 16gica qué la inversa

: 13
que aparcce en las férmolas, pues aquélla vamia sclamente entre 0 y 1 y ésta entre oo ¥
1. Es evidente, que si mo hay contraceibn de entrada y == I y por lo tanto: :

Q. Q,

Q Q
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Segun este cuadro, la pérdlda. de entrada en una pared gruesa
Q, -0
[ ke~ el _..06‘ a Q,ss} vale: E)c_.OSO a 0,54 En nﬁmms redondos se

Qo
acepta X =0,50. Bl eaefsmente de gas‘tc resui-
ta.,m = 0,808 a 0,815, eomo en realidad se ve-
rifica.

En un tubo entrante que se lena
YA = 0,948 & 1,096; en término medio Sh=1
y m = 0,70, como sucede en la préctica.

Igualni_ente; Venturi encontré al expe-
rimentar tubes .cortos -de - coeficiente de con-

traceién de Ient;;a_da -gf”— = 0,623, dispuestos
= . 3 .

como indica la figura 74, que el agua ubfa
por el tubo 4 a 0,774 H, valor que comprueba
el grafico de la figura 73, pues ese es precisa-
mente el valor de hg— ha.

Bi un orificio de pared gruesa forma 4n-
gulo entre la direccién de.la vena y la nprmal
a la pared interior del estanque (Fig. 75), el coeficiente de gasto disminuye.
Esa disminueién se puede computar aceptando, segin las experiencias de
Weisbach, que m - disminuye en 0,0015 por cada giado centigrade, correccién
que vale hasta 60 grados.

Pig. 74

Respecto-a las paredes intermedias sélo se tie-
nén las expenencl'aa de Poleno (1I718) ¥y Stewart
(19'08) ‘poeo numerosas ¥ que en lineas generales coin-'
eiden. Se puede aceptar, partiendo de la pared grue-
[ sim=g82'y la delgada m = 0,60, los siguientes coe-

—

- 1 2 dee =
' fmlentea, :I:'uncmnes de la razén - entre la longi-

= tud -del tube ¥y el didmetro de él, notando que la pa-
© Fig) 75

“red"és gruesa cuando —; es superior 8 3:
= 3 2,8 2 135 - 1 ,075. ¥y menos

= a,ar N o'aa 079,078 0,75 o"‘sof-
Los. resultados antenores suponen completa la contraccmn de entra-
da, "pues- en easo :diverso los resultadds experimentalés gue se poseen soﬁ ané-
malos €- mcomp]etos C 4

En la flgura 76 se han trazadb los coeficlentes de gasto de paredes
gruesas e intérniedias ¥ los de-tubos ‘éntrantes de més de tres dlémeiros de
longifud, que se, llenan, Como se ve, en las pareties gruesas €l mayor m co-
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rresponde a T =3, es deeir, el punto en que se, perfeccxona la exptm.slén

de la vena dentro del tubo v lo alcanza a lienar perfectamente eseﬂrnendo a

boca llena. Para mayores

desciende lentamente.

m
09

08
IO?
o6
05

04

. los frotamientos aumentan ZA y ‘el coeficiente

D O ] )
OO D By s
i i —p
-
e e |
=-25d -
! 1 1 1 | s
1 3 4 5 ] e ad
Fig. 76"

-En las llaves comfinmente usadas se verifica una pérdida de carga
por ensa.ncha.mlentu brusco, de modo que su célcula obedeceria simplemente

/%///////

@

4
z
£

a

F:'g 77

a las normas recientemente dadas; sin
embargo, la forma de la - eanpdmaclén
varia en‘cada abertura v da una eomn-

tracci6n y ensanche que es variable con
la abertura, de manera que es dificil

“conocer con -algnna - aproximacién - la

forma y dimensiones efectivas de la co-
rriente en toda la zona en que estd si-
tuada la llave. Por esta razén es pre-
ferible en la préctica tomar directa-
mente los coeficientes de pérdida de
earga, de comfraceién y de gasto que co-
rresponden a las distintas aberturas de
las. llaves. A--continuacion-van: los coe-

ficientes. detudos a la.s expenenc:las de Weisbach: (1) en los dos tipes- -de-llaves,

(l) Han al.do correg;idu ciertas anomalias que se notan en las expenencma Las
llaves de compuerta de seeeifn mtangular que 'e:penmentd Weisbach, caen' entre Tos ori-
ficios de contraccién suprimida en los lados y en ¢l fondo, segmﬂ:os pm’ urd ensanché.bfudvol
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-

que son las ma.s comunes en grandes dlmensmnes las demgnaclcmes aparecen
en los esquemas de la ftgum ?‘6‘

a) Llave de Compuerta

| e | o
'1/8 | 89,1 0,60 0,106
2/8 | 17,0 0,62 0, 1206
3/8 7.6 0,635 0,341 '
4/8 | 2,09 0,67 0,567

5/8 0,81 0,707 0,743
6/8 0,26 0,776 0,890
7/8 0,07 0,833 0,965
8/8 |{ 0,00 1,00 1,000

b) Llave de Nuez

Angu!o Y w i
820 % ‘0 0
859 486,0 | 0484 | 0,045
607 206,0 0,464 0,07
55¢ 106,0 - 0,460 0,10
500 .| 57,0 0,468 0,138
450 31,2 |- 0484 0,176 .
400 17,3 0,506 0,234
a5¢ 9,68 0,530 0,307
300 549 0,544 0,390
250 3,10 0,594 0,496
200 - 1,56 ‘0,646 | 0,625
15° 0,75 0,698 0,760
10° 10,29 0,767 +| 0,880
59 ©*.0,05 0,862 0,980
0° 0,0 | 1,000 1,000

Los coeficientes A, & y m se refieren a la seccién de salida de la llave,
es demr, a la de la cafieria en que van introducidas. Siempre al abrir una lla-
ve se nota. al comienzo un ruido especial debido al desprendimiento de gases
que corresponde al gran estrangulamiento de la vena liquida.
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Al final de este capitulo, después de la Tabla N.°20 aparece un grafico
_confeccionado en la Universidad de Wisconsin, EE, UU. que resume los coefi-
cientes de gasto de los casos més interesantes de la prictica de orificios sumer-
gidos abarcando las paredes delgadas, intermedias y gruesas con contrdccio-
nes completas suprimidas en parte y totalmente suprimidas. Los coeficientes
son vilidos para orificios no sumergidos, contdndose las cargas, en este caso,
por la diferencia entre los niveles anterior y posterior al orificio, como se
ha dicho anteriormente.

EJsempLo—Una cafieria horizontal arranca de un estanque. Se com-
pone de tres trozos: el primero de 0,65 m. de longitud y los otros dos de 1 m
de longitud cada uno; el primero de 0,10 m. de didmetro, de 0,15 el segundo ¥
~ de 0,20 m. el tercero. El paso de un trozo a otro se hace por medio de un en-
sanche brusco. La altura del agud en el estanque, contada sobre el plano ho-
" rizontal que pasa por el eje de la cafierfa, es de 0,80 m. Se pide: a) caleular
el gasto que escurre si el desagile es al aire libre, y b) trazar el plano de
‘earga y el de cotas piezométricas de
toda la cafieria. Los frotamientos se
tomardn en cuenta aceptando que
por ellos se pierde una altura de ve-
._mﬁ._ 100 ——t——100 —4 locidad cada 30 didmetros corridos
—_—— e e e T . — de caiierias (Flig. 78).
S0 Togs "o20 * ° Para resolver este problema
"~ es Util ordenar los céleulos hacién-
dolos per medio de cuadros. En el
Fig. 78 esquema de la figura 75‘!0, se han in-
dicado los puntos que limitan trozos
interesantes-en la cafieria del ejemplo. Los puntos B, D y F, son los que de-
terminan el fin de la pérdida de ensanche bruscéo gque ocasionan los aumentos
de difmetro. Los ensanches bruscos se verifican, en consecuencia, entre 4 y B,
entre C y D y entre E y F. En los trozos restantes solamente existe pérdida
de carga de frotamientos. Las longitudes CD y EF se han determinado por
ia férmula empirica 27) de -Archer y la AB, donde hay un ensanche de reac-
cién, se la supone igual a tres didmetros. En el primer cuadro, que va a con-
tinuacién, la tercera columna da la relacién entre la velocidad que corres-
ponde al trozo y la final, que es la razén inversa de los cuadrados de los
didmetros. La cuarta da las razones de las alturas de velocidad, razones que
valen los cuadrados de la tercera columna. La columna quinta es el coeficiente
de resistencia en funcién de la altura de velocidad ‘Final del trozo. Los en-
sanches bruscos han sido caleulados por la férmula’ _de Borda:

l:(—%: --_‘.{)'!
]

v los frot.amienfoe, por medio de la expresién: A= T en que ! es la longi-

tud del trozo.y d su dli‘metro ¥-que’ obedece. a 13, h1p6t.esxs hecha de perder

una dltura de velocidad cada 30 didmetros. ,

11.—Hidriullea,
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‘168
_ 2%l
- Longtiud U 10cat U2 100m "
 Trozo s e Te® A local Ag

‘AB 030 | 40 16,00 05 8,000

BC 0,35 4,0 16,00 0,116 1,866

CD 0,55 1,777 3145 - | 156 4,906

DE 0,45 1,777 3,145 0,10 0,315

EF 0,55 1,0 1,00 0.60 0,600

Fa 0,45 1.0 1,00 0,075 0,075
2, = 15,762

. El Bernoulli de G, sobre el plano horizontal que pasa por el centro
de gravedad de la secciénm, se reduce a la altura de velocidad; aplicando el
teorema de Bernoulli generalizado entre 4 y G se obtiene la ecuacién:

0,80 = (1 + ZX) =16,762

Ug? Ug?
2g 2,
por lo tanto, la altura de velocidad en @G wvale:

‘ . . Fa?
29

0.80

Da velocldad correspondiente es Ug == 0,966 m,f‘seg ; como la secc:én e G
es Qq=0,0814-m?, el gasto vale:

prdh 0_09314x09?=0030 m®/seg.

" El calculo dei plano de c.args v el de cotas piezométricas va hecho en
el cuadro siguiente, que requiere poca exphcaclﬁn Las alturas de velocidad se
obfienen multaplmando la. altur.a. “de vel'oc:dad final 0,047? ‘m. por la razénm

2
L dada en el cuadro anterior. Los Bernoulli son la suma de la pérdlda

T2’
dunto:| —— - A del trozo anterior . Bernoulli e =
\gg . - . ?
G 0,0477 0,0477 0.00
™ 0,0477 0,075 X 0,0477 = 0,0036 0,0513 <+ 0,0036
E 0,1500 0,600 X 0,0477 = 0,0286 *0,0799 —0,0701
D .|. 01500 0,315 X 0,0477 = 0,0150 0,0949 . -—0,0551
C 0,7635 | 4,906 X 0,0477 =0,2341 0,3290 | -—04345
B 0 7635 1,866 X 0,0477 =—'0,0891 0,4181 — 0,3454
A 0,7635 8,000 0 0477 =0, 3818 0,7999- + 40,0364
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de carga del trozo anterior con el Bernoulli del punto anterior. La pérdida de
carga va calculada en la colmna tercera; Lia altura .de presién es:la dife-
rencia entre el Bernoulli y la altura de~velocidad : los valores negatwos signi-
fican: alturas de presién inferiores a lahatmosférica.

En la columna de los Bernoulli, renglén A del idltimo cuadro, se lee
0,7999, en vez de 0,800. La pequefiisima diferencia es debida a log: deczmales
despreciados en los -edleulos.

Se ha colocado (Figy 786y entre A v B el punto A, en esta secc:én se
encuentra la vena contraids de: entrada La distancia- .4.4,. es de medm didme-

tro, es deeir, 0,05 m. En

A; el coeficiente .de. con-
- ' : traceién'es 0,60 -y -por Io
tanto la altura de veloci-
dad vale:

.2 . 1 -' 07635
F G “2g 060% 036
= = 2,121-m.

Como en A, .el\l_Ben_m'nBi
es igual al de A4, la altura
de presién vale:

_%’— = 0,80 — 2,121 =
—1,321 m.
‘I'ambién es digno de ob-
x e 2 T - 7™ - servarse-que en- laiseceién
. . Pig. 78a - . .de.la pared del..estanqgue,
i A, en que arrdnca la ca-
ner:a, la cota plezométrma vale dentro rdel tn.ho, segin el ﬁltmho cuadro,
0,0364 m., y en la misma sececién A, pero:-considerando dentro del estanque,
vale 0,80 m., de modo que hay dos valores. -
~ En el grifico de la figura 78a; aparetstt tramdoa' los planoa de: carga
¥ de ‘cotas p1ezométneas, a una escala dable vertxea} que hor:zontal :

f—— -

—Boqu:ulh.s ¥ conos.—Vamds a demgmr bdjo la denommseaén de
bogquillas todas las disposiciones de contorno cerfado-en que no ‘hay. eo;m'a.ecién
final ni contraccién-dé entrada ¥ en qie l¢s*frbtamientos son los tnicos que
absorben alguna parte de la energia. LI

En el caso anterior hemos visto gue si. a, -—I v l;=00.96‘ se tenia

m ==0,956. Este es el’ coef1c1ente medio de las*bm;nﬂlﬁ eorts.s de tms‘éz.&me-
tros de longitud. B

Las boquillas més usadas son las ‘de ‘la’ rueda’ Feittm, los “mqm#orss
v las conira incendios (Figs. 79%a. ¥ b). Las del priiger tipo poeseen un VAS-
tago v alina ‘cuyo objeto es regular el gasto: de salida, . cerrando o abriendo
la abertura final por medio de un avance o retroceso. El efecto que . produce 4
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este vistago de forma bien concebida es estratificar completamente la corrien-

te, dmmmuyando mueho Ay que ‘ha liegado a descénder al vilor %, =0, 03, lo
que ‘da m=0975.

‘Lios monitores, usados en abatimientos de terrenos, son boquillas como las
qtie se usan contra incendios} sus’ coeficientes de gasto son menores; varian se-
gin Longridge y Garrard- (1), entre m=08 y 0,94 es dee]r que A queda
comprendido entre 0,5 y 0,13.

' Be bhap experimentado muchos tubus cilindricos y conicos biselados y
redondeados en la entrada, que son '
formas intermgdias y pueden catalo- -
garse entre las bequillas. En.estas
formas se nota, ¢ome-se ha dicho, la
gran influencia de los redondeos que,
por rudimentarios que:sean, dismi-
nuyen mucho la contraccién y au-
© mentan el coeficiente de gasto,.(Fig.
79¢). ' 1 Pig 7%

~ Se llaman conos en”Hidrauli-
ca @ las canalizaciones' de contorno
cerrado en- que la seccibn va cre-
ciendo o decreciendo paulatimamen-
te; de modo que esta denominacibn Fig. 79b
comprende, ademéas de los conos propiamente tales, a los troncos de piramides,
tubos en forma de trompeta, ete. Si no hacemos referencia especial & egtas fl-
timas diSposiciones, nos referiremos, en lo qne sigue, finicamente & los conos
propiamente tales. i

. El fenémeno principal que.se verlfma en un cono es la transformacién

de una fomﬂ. de energia en otra, o sea,la disminucién de uno de los sumandos
. del teorema de Bernoulli y aumento de ‘otro. Asi, en
los comes convergentes disminuye en general la cota
piezométrica y: aumenta- la altura de velocidad. Lo
contrario sucede en los conos divergentes. 8i-no hu-

" biera pérdida de carga .dentro de estas disposiciones,
el aumento de una de de estas formas de energia se-
ria exactamente igual a la disminucién de la otra, lo

: que no sucede en la préctica porque existen dichas

Fig. 79¢ pérdidas; En las aplicaciones de la Hidrdulica son
usados los conos precisamente .por esta transformacién de energia.

Los conos convergentes estin en general afectados de una pérdida de
entrada y contraceién de salida. Lia pérdida de entrada tiende a disminuir el
coeficienté ¢ de velocidad. La contraceién final, que afecta al coeficiente p,
depende’ solamente del ‘dngule s,lemple que la longitud sea suficiente para gue
se ‘perfeccione e] ensanche que sigue a la perturbacién de entrada,:lo que ocu-
rre si ella és mayor ‘de’ 3 veces el diimetro de salide. En los conos conver-

\\\u\u\\\\\\\ \\\\\ A

Ay
\\\u\\ Ty
\\\ .
s

(1) C C. Longridge —Hydraulic Mining, Londres 1910. J. J. Garrard, Ei@rauﬁc
Tin Minning in Swaziland, 1917.
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gentes hay que considerar, ademéfs de la pér'didq de entrada, los frotamien:
tos que, en genteral, son distintos de los que e':;ist.éﬁ en los tubos cilindricos.

En los conos convergentes, al acelerarse la corriente, tienden a desapa-
recer los frotamientos interiores por la igualacién de la velocidad; sube en
consecuencia la velocidad ecritica de turbulencia, llegando hasta hacerse 60
veces, mayor que la de los tubos cilindricos y, por lo tanto, se presenta faeil-
‘mente la estratificacién de los filetes,

.« 360°

El angu:lo que define al cono es el del vértice. Asi, la pared gruesa

equwa}.e a a=—20° la plana a a=—180" y el tubo entrante de- Borda a
a._.:'l‘GO" (Fag 80).

Se puede calcular el coeficiente ¢-de velocl-
dad, avaluando las pérdidas de.carga. .En. efecto.
la pérdida por -frotamientos, calculada -por la
férmula éen.eral por unidad de longitud; en ‘un
punto que dista = de la salida, con las- anotaelo-
nes de la fxgum 81, es: +

45U

; J; >

eomo, D,_D + 2:ctg—2- , podemos poner U, en funcién de la weloeldaa. fi-
nal U:

e i B | -UD; ' 'L:
:(Df{-ﬂxfg%)'

DA

La pér_dida de carga por frotamientos en todo. el cono Idé' longitud. 7,
haciendo los reemplazos anteriores es: -

v TA= f J dz='40b U*D* ’ —-H—-'——"E—T
: 0 i 0 I(D+2ztg—g—)
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- b T . D
32) _A,:_"-*—T{l’— - o aah
_ o 849 - -(D+2ug T)

Notando que el dlametro de entrada es D,—=D+ 2 ! sg—g—, multi-
phe.ando v dividiendo por 39, se tendré el factor de remstencm debido a los
frota.mlentos

e Y oge. o @b D!
33) 2 = ( 1— Da )
g —

9

.2
Ademés de los frnts.mlentos puede existir la pérdida de antrad.a, que
2
estimada en A.-. gg , en funclén de la altura final es:

o - §
34) Rt L L4

(‘D+2Hg_-vi—)‘ 29

El factor de remstencm de esta pérdida es, pues, si es completa,
1,_,ha,

4
) e =0,5 B
(D +21tg ——)
¥, en general,.se puede es_cribir; : ) -
‘ - Dt
35a) - : 111=)\=—ciT):¢'

El factor de pérdida de carga total, suma de X; - A, en funeién de la
velocidad final, es:

D-l

36) . y= _9b (1_
- 4
fg-?
: ) _gb g Q2 Qz
36a) ; —(1 — QO,L.)JAHO—Q?
e ) '

Dando al coeficiente b el vaJor adecuado 00004 se puede escribir el
. coeficiente de velocidad: - : @
' 1 ¥ . 1
= = VIFIA 0,004 D Dt
)
+ l/ e ( 1 ———)

+ 1:-0-5;7
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Para cada éngulo, siempre que el didmetro de entrada sea 3 veces ma-
yor que ¢l final, esta expresién de ¢ da un valor précticamente constante (1),
que va -a continuacion (2): . S
a= 0 10 3° 5° 10° 20° 30° 60°  90° ’180"
¢= 0,815 0,826 0,926 0,958 0,976 0;984 0,987 0,990 0,992 1

Segiin esto, se puede decir que en conos de mis de 3 diametros. finales
de longitud se puede prescindir de la relacién de los didmetros de las see-
ciones y que especialmente en fmgulos chicos (menores de 20°?) en que se pupde
tomar simplemente el Angulo por la tangente, se puede aceptar para q: el valor
senciilo: ; -

I.
v1+ 0,008

(1) El coeficiente ¢» dependiendo de la rs.:».‘ﬂn de difimetros terminales es variable,
pero esta razén a la cuarta potencia hace muy pequefia su influencia en la, férmula .cuando
s mayor de 2,5 lo que sucede en conos largos de pequefio fingulo o de 3 d_i.ﬁmeti'os de lon-

o =25

38) o=

gitud si son mayores de 160, Lios coeficientes caleulados corresponden a

vale uno, el segundo término del radical
i

(2) Para el fingulo 4 — 0° la razdén D
D

0,004

. . e 1
‘es aparentemente indeterminado: 0 , pero en realidad vale O,OGS_B_.En efecto, po-

niendo en vez de tg ._:_sn valer en funeién de los difimetros terminales y de la' 'lémgitmi 1

D —D
B ".__). se obtiene, para el denominador de la ecuacibn 57):

t

del cono, (

0,0081’ D _ 0,008 1 DAt— o Dt
g (1* )+1“p-——p—;— Di—p T hNoTpE
O pea:

0,008 1

T
1+ —5 (D"+D XD+ Dy XD+ D% + hemo H7

para el caso de g = O, los difimetros son iguales, y se temdrh:
i

0082 1

14 22280 4.

. A .‘
valor que puesto en la ecuaciém 37) _a.ceptanﬂo un tubo de § difimetros de longitud
{1=28 D), daria: .

) _ 1 R
AV ST -

que es precisamente la férmula 50 del pfrrafo anterior. .
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qué da los siguientes ‘valores:
a= 1@ 3 5 10° 20°
. ¢= 0825 0927 0957 0980 0,990

Estos resultados son conhrma.dos por la experimentacién que no ha
sido, desgraciadamente, ni metédica ni suficiente.

En 4ngulos mayores de 60° el coeficiente de velocidad es practicamente
la unidad. ) =

-Respecto del coeficiente p de contraceién, nada analitico ha podide es-
tablecerse hasta hoy dia. Su determinacién es netamente experimental.

El valor de p, que para el cdno:d'e 0° ‘es la unidad (pared gruesa o tu-
bo cilindrico) disminuye lentamente, pasando por g=0,60 en los 180° (pared
plana delgada) y bajando hasta p==0,50 o 0,51 en el cono de 360" (tubo en-
trante de Borda). A continuacién van los valores experimentales encontrados
por -Castel (1838), Heinemann (1872) y Weisbach (1845):

o= 0° 10° 20° 30° 45° 90°  180° 270° 360°
p= 1,000 099 095 092' 0,88 0,74 0,60 055 0,51

La variacién del coeficiente de gasto m con el dngulo, recordandc que
es el producto de-los de velocidad y contraceién, es la siguiente: en tubos en
que existe pérdida de entrada, dado el rapido crecumento de ¢ y la poea va-
riacién de p en angulos pequefios, debe crecer desde 0,81, que vale el cono
de 0°, pasando por un méxime y bajando después hasta 0,60 en los 180° y a 0,51
en el cono de 360°. El maximo experimental (y aun caleculando los ¢ como
se indicé), se verifica para a==13". El valor experimental del maximo es
m=0,95. Tomando el valor de ¢ caleulado, correspondiente. a @=13°, que es
¢==0,985 y multiplicindolo por el p experimental correspendiente al mismo
angulo, que es p=—= 0,98, se habria obtenido m=—0,965.

m.
g Conas sin pérdida de sotroda m
: Comos sin_pérdida de entrada
COEFICIENTES DE
o - GaSTo  DECoNos |- =
CONVERGENTES a5 »Z X
aar E . 7. - -
o agy e ey
= de entrada i
o7 %!5 o 7 |
> -&$g~ W= e e e e e &
E=
06
os Ll Ll I 11111111 ] 1] @
30° . 60° 90° 120° 150° 180° 210° 240° 270° 300° 330° 360°

Pig. 82

*En los conos de entrada redondeada o en aquéllos cuyo didmetro de en-
trada es igual al de una cafieria que lo antecede, se impide la contraccién’ y la
pérdida de entrada y, por lo tanto, para a=0" el coeficiente ¢ vale 0,96, co-
mo en las boquillas. Como y, én conos de muy pequefic ingulo es préetica-
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mente la unidad, el coeficiente de gasto es pricticamente constante desde 0°
hasta 13° v vale m==0,96 (linea punteada en la figura 82).

En estos conos sin pérdida de entrada, -de longitud, mayor de tres dia-
metros finales y euyo édngulo es mayor de 15°, el coeficiente de gasto tiene el
mismo valor que en los que tienen dicha pérdida, pues ésta se hace despre-
ciable en ellos, como se deduce de lo dicho al hablar del coeficiente g, (1).
En el grﬁ.fiéo de la figura 82 se resumen los coeficientes experimentales de
gasto de los conos convergentes.

En un cono dwergeﬂ.te o d»ofusor el fenémeno del escurrimiento es méis
coinplejo; la disminuciéri~de velocidades acarrea un aumento de la turbulen-
cia y se produce una alteracién profunda en la corriente. Las pérdidas son de
tres clases: ensanche de reaccién de entrada, frotamientos y ensrmehe_ paus
latino. . . .
La primera de las pérdidas de ecarga, como. se dijo, es la de .en-
trada, que se puede avaluar en ¥4 de la altura de velocidad de entrada y que,
por lo tanto, no es funciéon del angulo. Esta
pérdida puede faltar y de hecho no existe en
muchas aplicaciones practicas si los bordes de
entrada son redondeados o si el diametro de
entrada al difusor-es igual al de la canalizacién
que le precede..Su factor de resistencia en’ fun-

= * cién de la altura de velocidad final es (Fig. 83) :
Fig. 83 - y :
s ap_ 1 pa 2 (DeH2Ltg)
39)‘. le:‘v—g— ﬂ.,’ ‘;:Tg— qu --.--5 ;Dn'i =

A la pérdida de frotamientos, que es distinta de la de esecurrimiento
uniforme, podria asignirsele aproximadamente un factor de resistencia como
el obtenido para los tubos convergentes, que en funcién de la altura de velo-
cidad de entrada, donde el didmetro es D,, seria:

40) o= g!; 11— L i o .
: g - (@tarwg) |-

(1) Para conos sin pérdida de entrada ha dado Zeuner (18536), und férmula del
coeficiente de gasto, que es:

. - 4 (-4 &
m = 0,6385 02121 cog® 0,1065 cogé_—_—_
s + 02 7 + 1 &

que da los siguientes wvalores:

qg=- 0o 1= 3fe 450 900 1350 1800 2700 3600 | )
m=0,057 0,952 0,918 0,883 0,737 0,716 0,639 0591 0,558

Esta ‘‘escala de contraceién’’ de Zeuner coincide bien con el grifico de la figura
82, Sin’embargo, en. los ingulos menores de 50v, los valored son algo infériores hasta 1200 y
superiores en todos los demfia, pues.suponen en la pared delgada (g = 1800) m = 0,64 ¥
en el tubo de Borda m — 0,53, lo que sucede en' cargas muy pequeiias en g = 150°, o en
tubos de Borda muy lirgos. 2
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s

ozen funcién de-la altura de velocidad final y- del diametro final Dy:

I
P gb 1- (Dl_g Ltq ) - Bt s en
f - D2 «
F-4 . o R 1, A &
o5 | S i (Ih sptgg)
- ' gb : Dy# 1 - gé Dt o
0 = TEE g s )
19— .(_D;—-.'a L tg?) g 5
6 en funcién de las secciones:
b Q,2
41a) L= g“ 012 i )
- tg—-2— "o

Dependen, *pues, los frotamientos no sélo del &ngulo @, sino también
de la longitud del tubo, manifestada en un difusor del ingulo dado por la
relacién de los diAmetros o de las secciones terminales. Para una relacién da-

. Q‘
da Q,
para a=0° (1)

La tercera’ pérdida de carga ¥ la més propia’del difusor es la debida
al ensanchamiento paulatino de la corniente liquida. Esta pérdida se verifiea,
generalmente, en el caso de un difusor intercalado en una eanalizacién, pues
un cono divergente que vaal final de una corriente necesita ser de fngulo
menor de 8 para-que se llene y en cambio, intercalado, cualquier &ngulo es
llenado por la corriente. El mecanismo de este fenémeno nos es desconocido,
pero hay algunos razonamientos que nos dan alguna idea de la causa de la
perturbacién que ocasiona la pérdida de carga. Al llegar al difusor los filetes
medios locales son paralelos, como también lo son después del difusor; rige,
en ‘consecuencia, antes y despuds-del ensanchamiento, la ley hidrostitica. Liue-
go se podria aceptar que la disminucién de altura de velocidad es igual para
todos los filetes.

Si asi fuera, los filetes euya altura de velocidad inicial es me:no'r' que la
disminueién de altura de velocidad media perderian en el difusor toda su
velocidad.. Sucede®que la viscosidad ayuda al escurrimiento, y es posible que
en los ingulos muy -grandes, exista realmente liguido muerto. Ademés, a la
disminuecién de velocidad en los filetes menos veloces, correspondeéria mayor
expansién ¢ aumento de seccidén que a los més rdpidos. A esta transmisién de
energia cinética de un filete"a otro, corresponde una produccién de choques
¥ -desorganizacién de la corriente, que se traduce en una pérdida de carga.

> 1 los frotamlentos varian inversamente-con €l ingulo, valiendo

(1) Lo que equivale a decir que para mayor que la unidad, g =0 exige

longitud infinita.
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Afadese a lo, dicho que-los filetes en virtud de la inercia tienden a seguir
trayectorias de la direceién inicial, o sea, a separarse. de las paredes. Esto
tltimo explica el hecho, experimentalmente comprobado, de que existe ma-
yor pérdida de carga en los difusores precedidos de moviiiertos estra-
tificados o de velocidades iguales y, en ecambio, disminuciones sensibles
_de la pérdida de carga cuando se antecede al difusor una gran turbulencia.
Parece aceptable, segin lo anterlor, que los choques 'y la perturbacién, o sea,
la pérdida de carga, sea proporcional a la expansién por unidad de longitud,
es decir, el Angulo del difusor, bajo cierto limite.
Gibson experimenté (1) la pérdida de carga de los difusores, eliminan-
do la de entrada, expresindola en funcién de la de ensanche brusco, calculada
ésta por la férmula de Borda

(Wo—T* _, Q& _ \ TS
42) A=pmmn =k (__Qo 1) i
Se puede pues escnhlr la ecuaclén:
Da U,—U,)*
e 2 *— ____._.'_.___
ho -+ hy + ) T

Imposxble nos es dar un ‘alur analitico del niimero de’ Gibson que suma
la -pérdide. de ensanche paulatmo con la de frotamientos; sin embsrgo, la-
mando ¥ el factor de resistencia debido al ensanche paulatino, aceptando el
el valor de los frotamientos dado anteriormenté.y poniendo el tactor de re.
smtenma en funcién de & se llegaria a: ?

43) D= 9”“( g —1)+K—E ( o _1) .
de donde:
- gb Q;+Qo Q,* .
) S s +x @ —a.y
th-

_ Si, dada nuestra falta de conocimientos del valor K, no: podemos .es«
tudiar analiticamente el valor del nimero de Gibson, nos sirve, sin embargo,
esta expresi6n, aceptando que K crece gon el angulo, para notar que para
a=0, ¢l valor de E= o ; y también que el niimero de Gibson depende de
la relaci6n de seccionés terminales, dependencia que, refiriéndonos finica-
mente 4l ensanche paulatino, indica que & varia en razén inversa de la ra.

.
zon

. Todos estos hechos han sido confirmados experimentalmente’ por
B ; . :

Gibson. Las experiencias de Fleigner, como dice Lang (Hiitte), dan para el

(1)  Experiencias ;mb‘hcnﬂaa' en Proc.' Royal Society 83—A—1910 y Transactions
Royal Hoeiety 43——9?—1911 ¥y en Hydraulies 1912 pég. 83. Han sido reproducidas por
Weil en Neue G—‘ru.nﬂlsgen der Tesnischen H'ydruﬂvnaml.k (1920‘) ¥ por Sp'itnru en Idrau-
lieca Teorica e Bpermantale—mz-l *
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segundo término del niimero Gibson, en dngulos menores de 30°, el valor sen«

] . ; x
o simplemente . Comc en estos casos fg —;— también es reemplazable por ——
se puede poner simplemente:

2gb Ql-i-ﬂ
@ Q;—-—EA .

5 ' &
Esta expresién pasa. por un minimo para:
46) | a=l/.2§b OI_FS“

1

Pomendo b—G,OOIM se ' tiene .E'gb'—ﬂ,OOS y con los g da los
0

dngulos z que produgen los § minimos, que se mdlc.&n a continunacién: .
Q,

o 2 3 5 8 ‘10 20 o
o - .
= _ 11°26° 8°51’ 7012’ 6°15° 5051 5°39°  5°22°  4°36°
E mu= 0,40 0,30 0.25- 022 - 0,20 0,20° 2,19 0,18
Segiin Gibson, la variacién del numero E es la dadﬂ por el grifico de
Jla figura 84. - . 3 N
f}u I 1]
J..," it Ir-‘.ﬂ L
1101 : ' L, + f ; !
aca & S i
280 T et
G [
=]
o
o 1 I 2 = 15" entrada @ 3" &1
B i o 20w« 3225 '
= il : 059 - w15 99
i PN T T
n; 1 A8 - I
[TTT T T]

v,_l'ﬁ" £0° 30° 4L0® 50 GO0°  70°  BO° §0° 100° . 1ng° 120° 130° 1KO° )50 160° 170° 180°
3 . o
Fig..84 {

Para el dngulo a==0°, § vale .20 . En seguida decrece ‘con mucha rapidez.
El minimo es menor que el indicado anteriormente, y en realidad coincide



Conos dh‘)—ergcnies. Nﬁmen-: de Gibson 178

en un mismo Angulo para todos los valores ‘de las razones gl', experimenta-
. 34 o

das y vale 0,137, El valor correspondiente de « es 5°30’. Subé después rapida-

mente de nuevo, cord un valor comfin cualquiera que sea la razén g‘ hasta

20°. donde E=0,44. Después de este 4ngulo se nota la influencia de 01

1 =—2, pasa por
o

ese valor ecuando @=60", si Ql — 9. En angulos mayores que éstos, & vale

més de la unidad, llegando hasta. E==1,21 para a=—63" en T—z y a

E=—=1,05 para a=—=70" si a L — 9. Después decrece § hasta valer préacticamen-

pues, al paso que £ vale la unidad para a=—45" cuando

te la unidad en «=—=180° o ensanche bruseco (1).

Parece anémalo a primera vista' que en un ensanche paulatino pueda
haber pérdidas de carga mayores gque en un ensanche bruseco, si la razén de
secciones anterior y posterior al ensanche es en ambos easos la misma; pero
si se considera que en difusores de ciertos dngulos la adhereneia del liquido a
la pared puede significar una expansién de mayor angulo que la del ensan-
chamiento libre que se verifica en una canalizacién de ensanche brusco, facil-
mente nos damos una explicacién de este hecho (2).

Resumiendo lo dicho, se tiene que las pérdidas de carga de un cono
divergente o dlfusor son :

e z 2

: ‘j_l" 2g

siendo en ésta expresién A, el factor. de resistencia. de la pérdida de entrada
en funcién de la altura de veloeldad dé entrada. Esta pérdlda. puede faltar o
ser incompleta, en cuyos casos A, seria nulo o tendria su valor dado por la
contraceién de entrada, idéntico al de tubos cilindricos. Se puede eseribir, todo
en funcién de la velocidad final:

= [(B ey e P B

(1) Gibson, para conos circulares cuyos fngulos estin comprend.ldos _entre 7° 50/ ¥
85°, da los valores empiricos s&g-umntes

E=11g s, o bien, —3,.5(39__.._)

En Chile, a prefesor Salas E., aceptando en la expm:dn 45) el coeficiente b con e‘l valor
medio 0,0004 y la fraceién rle las secciones igual a la unidad, da la sxpremén :

0,008
45a) E=a+

vélida desde ¢ hasta 60° que tiene el valor mmlmn E = 0,179 para a—se.e- b vale la
unidad en las cercanias del radian.

Para cnau.nchus paulatinos en tubos de seccibn rectangu]m- da Gibson, para paredes
que se abren con’ fingulos de 100 a $5°, el valor E-— 072 g 1, -

48) " TA=T2

(2) Bastaria ‘acepfar.que en el ensanche -brusco-ln expansién de’la vena cofrespon.
de a ciertdo fingulo y que si el de ensanche paulatino es mayor, se obliga a la corriente
a abrirse mfs ripidamente.
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Se llama, rendimiento de un difusor a la razén entre el aumento de
cota piezométrica y la disminueién de altura de velocidad. El rendimiento,
ideado por Andres, se designa con la letra . St h, ¥ k1 son las cotas piezomé-
tricas a-la entrada y salida del difusor, respectivamente, ‘con los mismos -sub-
indices para-las velocidades medias, se tiene:

by —ho
“ "= TI_TE
29 "2

8i no hubiera pérdidas dé carga, el rendimiento del difusor valdria la
unidad, de modo que estd ligado a dichas pérdidas. En efecto, notando que:

2
.M ( 1) =hi—h,
¥ que en el cono divergente: .
: R - U,2
FA=h,+ —h—
ZA=h P Ry 29
se obtiene: -
—U;® U
ZA= (1+n) ” 3 ;

© Fdeil es entonces relamonnr el rendlmlenta con el nimero de Gibson,
pues, de esta expresidn y la 48) podemcs poner :

50) o Er= Q‘

m —(1+n)(—~——1)

§ == .-
11 ; 72y L 11 = ah x rectang 2..?.?‘?
10 == BN 10 18 ° L 4:

3 = M===E . " 9:1
i I A e = SoRE| + cuddrado 41
08} : ' 08 A S
o7 PEEEr 2R o7 3
06 £ » 06 EIREE

=iE % 2.25:1
0s . H?- . S {. os 55 £
Q| . 04 — RS L
03 FESEEEERE | > rectangular 2.25:1 03 e

ME=== ‘@ " 41 - - ﬁg_

02! ; 02 ES

“ "—‘s? ¢ 2 9:1 ;

o — - + cuadrado 41, , o1 o7
0 —%s 20° ¢ a0° s0°q - 0 10° 200 30° 40° 50°q

El nfimero indicado. al lado de la curva es la razén —g"—-
. [ . 1
Fig. 85 :
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En tubos de seccién rectangular con dos caras’ paralelas’ ¥y en-'troncod
de pirdmides de base cuadrada, también experimenté Gibson. En la figura 85
damos los resultados experimentales del' naGmero-de Gibson y del rendimiento
en tubos de seccidén rectangular ¥ euadrada, -

En la figura 86 esti el valor del rendimiento de conos circul.ares, ‘dado
en funeién del ntmero de Gibson por la férmula 51), tomando el valor del ni-
mero de Gibson experimental. (1).

1

"
‘“!V"\ N - 2 3 )

04 AN : — £l

/
\

¥
/
i/

mmma

10e  20° 30° <0° 50° 60° 70° 80° 90° 100° 110° 120° - 130° 120° 150° 160° I170° 180°
; . -

K

Fig. 86

) Con “las ecuaciones ant-ermres se pueden escribir otros coeficientes. Asi
en funcién de la altura de velocidad. se puede po‘ner

) Qo * “afg T o \
—— 1 — 2 32 L
52) 2). =55 a( 'ﬂx) oY
El coeficiente. de gasto, igual al de velocidad ¢, ‘és;

me—g = T

: VI3

0 sea: .
53) o

TV

’
i

(1) Un gr&fico anklogo, tomando § igual al” seno’ del-fngulo, ha trazado’ Biel en
Die Wirkungsweise der Kreiselpumpen und Ventilatoren. Berlin, 1907, pég. 37.
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o en funcién del rendimiento:

. s 1
"53a) _ m=———

N+ -5 (1—-11+1)

La relacién entre el.-gasto de un dlfusor y el que hubiera habido si no
hubiese existido el ensanche, llamando como- hasta ahora £, la seecién inicial del
cono, y notando que si hay contraccién de entrada la vena contraida vale

Vo L, &8

54) M=m TQT :. I:-V 002
5 0.

ag—:)’,H.

; . F | 1
54a) - : M=

o J Qoﬂ
‘ viﬂﬂ(i-‘-ﬁ;‘f)-i-le .
El méximo de M, en caso de no haber pérdida de entrada, (po—21 ¥

L:’O):; se produce com el angulo de 5°30° que corresponde al minimo del
niimero de Gibson, § = 0,137 que, introducido en la ecuacién 54) se hace maxi-

&

mo"'cilana'o-l la relacién g" =841 y vale:
{1 ]

54b) M= - =2,90

Vﬂ,1189= + 0,137 (1—0,1189)2

es decir, que con un difusor adecuado se obtiene 2,9 veces mayor gasto que
; s ' ’ Q p :
desaguando al aire libre. Con otras relaciones de -——1-, en el mismo &ngulo

de 5°30’, de minimo nimero de -Gibson-, también sin pérdida de entrada, se
obtiene para M los siguientes valores: .

Q;
o= 2. 3 5 _ 8 10
M = 188 243 281 290 289

En caso de haber una pérdida de entrada, el méximo de M, consérvan-
do el dngulo, corresponde a la misma relacién -%;—zs,ﬂ y si la pérdida de

entrada vale media altura de'velocidad que corresponde a p,=—0,6, el mayor
valor de M baja a 2,13. 8i de=1 (como tubo entrante), es decir, p.,—OS
M desclende a 1,90.. ° .

_Para ter,mmar es 1til _indicar que las experiencias aisladas anteriores
a la.s de Andres y Gibson, como son las de Francis (1871), Fliegner.(1875),
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Montanari (1897), Banninger (1906) y otros, encuadran en limeas generales
con los resultados que dan las expresiones expuestas. (1).

Una aplicacién préctma de conos convergentes y dwergentes constituye
el venturimeiro, aparato destinado a medir el gasto por la simple lectura de
las diferencias entre las cotas piezométricas anterior al aparato y la de la par-
te més estrecha. La figura 87 es un corte del venturimetro en su forma més
comiin; como se Ve, en Vvez
de un cono convergente se
trata de una boguilla cuyo

coeficiente de gasto-es supe-

rior a 0,96 y casi llega a 0,98.

- . El didmetro de la gargan-
4 ta es, generalmente, la ter-

cera parte del didmetro de

la cafieria.en que va insta-
lado; la longitud de la boquﬂla es, generalmente, de un diimetro de esa cafie-

ria, ‘31 en vez de boquilla se pone un cono convergente, su longitud es ordinaria-
mente de 2,5 didmetros, lo que le da un ingulo de 15°70". Al difusor que en-
laza la boquilla con la cafieria se le da una longitud de 7,5
didmetros, o sea, pricticamente el angulo de rendimiento
méiximo 5°6’, Este difusor puede faltar, como en la figu-
ra 88, lo que tiene por hmnico efecto el aumentar la pér-
dida de carga total del aparato.

: Si llamamos &, y U, la cota piezométrica y la ve-
locidad media a la entrada del venturimetro y hy y Us
las mismas en la garganta, se puede eseribir: Fig. 88

Fig. 87

U,? '
2 =k 1 +

U13 - ’
T (1 4+ %)
Por la permanencia del escurrimiento, si £ y £; son las secciones de

entrada y en la garganta, se tiene:

ko—k;_m

2
(1 G, W n . )
de donde, introduciendo el gasto Q = Q, Ul, se obtwne fmalmente

- Q P, S
55) Q= /29 (he— )
_ V1+1 z

02

Las secciones son dato y tedricamente A también es constante y cono-
cido, de modo que se puede poner:

56a) Q=FKi\/h, — =,

(1) Las experiencias no son concordantes, faltan datos sobre la forma de entrada
al difusor y los frotamientos no corresponden bien a la suposicién general hecha aqui. La
que es, en cambio, una cuestién experimental resuelta, es el mfximo de y en las cereanias
del fingulo de 5°.

12, —Hidréulica.
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o, si se quiere, englobando en la constante Ginicamente las magnitudes invaria~
bles y poniendo por efecto de A un coeficiente de gasto ® se suele eseribir: (1)

56‘6) Q=&>Kvm

"En la practlca @ es casi perfectamente constante a partir de velocidades.
en la garganta superiores a 6 m/seg., es deeir, con la relacién corriente de dia-
metros, siempre que la corriente anterior y posterior tenga velocidades superio-
res a 0,75 m/seg. El valor de ® es corrlentemente superior a 0,98 e inferior
a 0,99. (2).

El problema de leer en una esfera o registrar el gasto, consis-
te en que siendo el gasto proporcional a la raiz de la desnivelacién piezomé-
trica h; — hi, es conveniente hacer que los désplazamientos indicadores sean
sencillamente proporcionales al gasto. Para esto se ha ideado el piezémetro
en U de la figura 89, cuya rama M esti comunicada con la entrada del ventu-
rimetro y en cuya rama N, comunicada con la garganta, hay un ﬂot'a.dor, cuyo
véstago haee los despiazamientos indicadores. La rama M tiene un cuerpo cen-
fral de forma de un paraboloide de revolucién (3), o tiene toda ella forma de

(1) En realidad ¢ es la razén entre el gasto efectivo de un venturimetro y el que hu-
- biera habido si se hubiese tcmado A>=(), que serfa dado por la férmula:

Qg\/‘gg(ﬁ’ _'kl)

| S P

Con el valor usado en la préetica de la razén de secciomes _%., el de = 0,98, su-

pone -, = 0,053,

(2) “Las anomalias estudiadas por Gibson que arrojaban valores de ¢ muy supe-
riores a la unidad, no son reales y se debierom a los registradores de las presiones.

(3) Para obtener la proporcionalidad entre los gastos y los desplazamientos del
flotador que hay en la rama N,’lo que se desen es que se cumpla la relacién (Fig. §9):

) : Q@ __ = _ Vr

Q“‘“‘ & \/hmu- .
en esta- ecuncién ¢ es el gasto que corresponde a una altura z en la rama N y h la des-
nivelacién piezométriea A —h,, que corresponde al gasto Q. Las magnitudes X y h
-son- correspondientes al mayor gasto: Qm“., que mide el venturimetro. Los valores de X ¥
B o5 801, pues, constantes del aparato,

Llamando m la razén h;‘“, se obtiene la relacifn:
P v
¥ - &
de donde:
58y y=z(mz—1)

La cunfidad ¥, que es la diferencia entre el fomdo del estanque de la rama N y el

nivel del mercurio de la rama M, conviene que sea grande, por lo tanto, hay conveniencia
de hacer grande m; la curva que. reprasanta la vdriacién de y en funeién de z da para



Ejempla " sobre venturimetro 179

un perfil parabélico, a lo que se debe la.proporcionalidad entt'e los gastos
gque pasan y los desplazamientos del flotador. *

Otra importante aplicacién de los difusores consti-
tuye el tubo de a.sj)inaeiﬁn de las turbinas de reaceién, que
permite disminunir las dimensiones de los rotores, aumen-
tando la velocidad de salida merced ‘a la disminucién de
presién gque precede al difusor.

- Esempro N.° 1.— Calcular la perdlda de carga total
que introduce en la eaiieria en que va intercalado el ventu-
rimetro de la figura 90, compuesto de un cono convergen-
te de entrada, de una garganta de paredes curvas para evi-
tar toda contraccién y del cono difusbr de salida, enando el
gasto que escurre es de I m3¥/seg. ¥ la presién final absolu-

Fig. 89

P y 5 :
ta es -‘-f_:30 m. Calcular, ademds, qué gasto maximo

puede medirse con este aparato sin que en la garganta se desprendan gases
disueltos, -si se acepta que el desprendimiento se hace con una presién ab-

soluta de 4 m,
Denominando con los subindices 1, 2, 2, ¥y 4 las magnitudes de los ele-
mentos a la entrada del cono convergente,

k ‘\.._,___—————'——'_LF‘—a la salida de él, a la entrada del cono di-
M vergente y a su salida, respedtivamente,
Nt | 4 250m— noten‘no's que no hay pu"dxc}as de entrada ni
Fia. 90 en I'ni en 3, por consiguiente, las que de-

g. bemos eonsiderar son:

a) Pérdidas por frotamientos entre I y 2.
b) Pérdidas por frotamientos y por ensanche paulatino entre 3y 4

! . S B 1
r=10, ¥y =0; da el walor mfximo y:-—m, para T u-?_ﬁ.,y vuelve, a dar

¥ = 0 para & = I/m; después, para z mayores de I/m, da valores de y positives. Los y se
cuentan positivos hacia abajo, de modo que los valores negativos son superiores al nivel del
fondo de la rama N y deben ser suprimidos. En -otras palabras, y sin entrar en 'mnyorea
detalles, en gastos pequefios no se logra la- proporcionalidad entre la lectura y el gasto.
La forma del vaso M se determina-por la relacién que da la igualdad del volumen
¥ que baja el mercurio en M y sube en N, que se” puede eseribir, para un desplazamiento
infinitesimal, con las notacicnes de la figura 59, si Hamamos ademfs e el radio del vaso M,
correspondiente a h, desnivel piezométrico: d¥V = x p* dy = ¢ F* dz-
g R

Se elimina dy, diferenciando la ecuacifn, 58) y se obtiene: g* -

La ecuacién 58) nos da la raiz Gtil de z:

1. 1 [
Zm +V'_¢-m’ e o

que introducida en la expresién anterior, simplificando, da finalmente:

=

y . R
48 P=ardmyy ¥

Esta ecuacifn es la de una parfibola.
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- ) i 2 2
Referiremos estas pérdidas a 'la altura de velocidad final %’ que

s ié’ual a la de entrada, pues ;=104 '
El factor de resistencia en alturas de velocidad de 2 en el cono con-
vergente es:

e (=)

2

M=

y en alturas de velocidad de 4, notando que los didmetros de 1 y £ son iguales
entre si y que a su vez tambié_n son los de 2y 3:

0,004 ( 4 Dot~ Dyt

- =

-3 Dyt / Dyt
tg_q 1 2
0,004 Dy*
et —1)
tg —

2

/El factor de resistencia de 3 a 4 es:

13—425-(%—1)2:%

en alturas de velocidad de 4.

El factor de resistencia total seré:

= (B 1) +3( )’

En nuestro caso, en ¢l cono convergente !9—2--_.. 0,35, y como se dijo, 1a
ignalddd de didmetros nos da:

. 5 3 _ Byt Di o
. D, ‘“_‘"“ﬁ;"'_
Luego = ' '
& 0,004 e B
h=osg (1284—1) +§ (121 —1)°

A= 1,4+ 102

M s ST e e, 035
El . -angulo del dif 3 _ —_—
gulo.del difusor es fg ) 35
oy = 11° 20",
ara este dngulo vemos (Fsg 83) que & es independiente de la razén de
set!cmnes vale 0,21. Por consrgulente

-
= 0,1, o sea, —'2—7—_5”40’ Y
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1t=_'140+102><o,21=140+21 4=203 .

La altura.de velocidad de 4 cuando pase, el gasto de ‘1 ms/q es:

Q, 29 ( )——_0033mts

La pérdida de earga total serd
¢ A =22,80 X 0,083 =1,89 mts.

La primera cuestién queda resuelta diciendo que se pierden en nues-
tro venturimetro, 1,89 m. de Bernoulli enando escurre por él 1mds ;

La ecua(mﬁn del gasto de este venturlmetro, introduciendo valores en la
ecuacién 55), es =

0,0706

Q= Ve N/ 2g (h1 — hz) = 0,297\ Fox — hz

La aplicacion de Bernoullientre 1 ly 4 en nuestro venturimetro da:

U,2 1
T (1+ 5‘_2,8)
de donde, introduciendo el gasto y los_valores numémcos Q,=—0,785 m? y
hy= 30 m., obtendremos: :
Q,
? T\ 228

Poniendo en la ecuacién’ del gasto de arriba la condicién  de despren-
dimiento de gases, k2 = 4 m., e jgualdndola con esta ultima se tendra:

— hy); Q=0,728\/hy — 30"

0,728 \/ iy — 30 = 0,297/ Ti— 4
176,9 :
5,03
ecuaciones del gasto nos da finalmente: @ = 1,66 m3/seg., que es mayor cau-
dal que puede ser medido en el venturimetro sin desprendimiento de gases.

= 35,2 m. Este valor, introducido en .cua'_lquiera de las

de donde: by =

: Egempra N.* 2.—;Qué dngulo y qué longi-
?g ¢ tud debe darse al difusor de la figura 91, que
el arranda de un estanque y desagua al aire, pa- -
= - . ra que el gasto que.escurra sea méximo, si la ecar-
m‘a;—__"-_I ga h eside 1 m.?
& e .- ‘Segtn’ lo- expuesto en la pigina 176 ve-
== mos que el dngulo que produce mayor gasto es

Fig. 91- L a=5°30 L — 8,41.

Vemos ta.mblén que si se computa la pérdlda de \entrada en media altura de
veloeidad. p, = 0,6 y M vale 2,13; o sea, que el _gasto que eseurre en esta‘.s ce‘n-
diciones es: s
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w

Q=213 X 0,6 X —~ 0,04/ 3g k = 0,176 m?/seg.

Las dimensiones del tubo quedan determinadas poi‘ el didmetro inicial,
&ngulo y relacién de secciones. El didmetro final es: '

D2 =D, X 841

Dy =D.\/8,41=0,58 mis.

0,56—0,2 __ 0,19

—tg 2 45 = e

tg-fi

2

Introduciendo tg 2°45 =0,048, la longitud es:

0,19

38.—Codos y curvas—En las pérdidas de carga ‘debidas a un ¢odo o
cambio brusco de direccién del eje de la corriente, el teorema de las cantida-
des de movimiento da algunas indicaciones sobre el mecanismo del fenémeno.

Considerando (Fig. 92) la masa li-

. quida comprendida entre la seceién AB de
aguas arriba del codo y la seecibn CD
aguas abajo, de la misma 4rea, en que ri-
ge nuevamente la ley hidrostética, que al
cabo de un lapso df avanza de una longi-
tud Udt_ -y llega a 41B;, C1D1. El inere-
mento de la cantidad de movimiento por
Fig. 92 unidad de tiempo tiene el siguiente valor,

1 . proyectado sobre la direccién iltima del
escurrimiento que forma un dngulo ¢ con la primitiva:

wz—QU(U—UcasB):%FQ(I—cosﬂ)

La resultante de las fuerzas exteriores que obran sobre la masa no se
altera, si se quita de todas las presiones, en esta superficie cerrada, Ia presién
Do que obra sobre AB. Hecha esta supresién y prescindiendo de los frotamien-
tos parietales y del peso, queda la presién (p1—p,) Q, normal a C D. Los sal-
dos de presiones parietales sobre la superficie cilindrica entre AB 'y el codo
mismo dan una resultante P, normal al eje primitivo del tubo, y las presiones
en la envoltura cilindrica comprendida entre el codo mismo y la seceién CD,
dan proyeeei6n nula. Por lo tanto:

- U*Q (1—cos ) =— (p1—po) Q + Psenp

60 LB - B gann B
) dsen? — P
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. . - - g Uz
El primer miembro es la pérdida de carga, dada la constancia de g en
ambas secciones.
Si las velocidades en todos los puntos de las paredes fueran iguales,
también serian las presiones iguales a p,, seglin el teorema de Bernoulli, apli-
cable hasta el codo mismo; P seria nulo. Luego se tendria:

. 60a) h=4 sen® %-

En esta hipétesis, para §==90° se obtiene A==2; pero la experiencia
da, en tubos grandes, valores cercanos a la unidad, que sélo se acercan a 2

cuando los didmetros son muy pequefios.
‘Weisbach (1845) estudié codos de diferentes dngulos en tubos de 0,03 m.

de didmetro y propuso la siguiente férmula empirica, en que se han suprimido
los deeimales innecesarios:

61) A= sen? — 3 -4 2 sent E;

Esta férmula da pérdidas menores que la hipétesis P =0 lo que indi-
<caria que siempre P es mayor que cero. Segin esta férmula se obtiene:

E=0"  30° 60° 90°  120° 150° 180°
A=0 0,07 0,37 1,0 1,9 26 30

Los valores de h aymentan al disminuir el didmetro D del tubo. Weis-
bach, en codos de 4ngulo recto y D=—=0,01 m. ha medido A=1,54 en vez de
hgo® = 1, indicado para D =0,03 m.

Montanari (1897) propone para codos de 90°:

'62a) M“:;jﬂﬂ-{-mqé_s.

Bi el codo desagua al aire libre y la rama final tiene una longitud de
5 D da: < i

: ' 0,000053
62b) Aoo® =1,3 + ‘—DB—

Se obtiene segiin estas expresiones:
D = 0,01 0,03 0,10 (métros)
férmula 62a) : heo®= 1,54 1,14 1,095
férmula 62b): hoo®= 1,83 1,5 1,31

Dice Montanari que si el dngulo es dlstmto de 90° hasta multiplicar es-
tos resultados por la relacién (f3/90°)%.
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Brightmore {1907) , obtuvo en tubos de 7,5 a 10 cm. de didmetro pa-
ra codo de 90°: N
hgo® = 1,17

Pupplm (1915), da valores de la pérdida de carga como un 40 'po:r
ciento mayores que los de 'Wels'bach perdlda que segin él, para codos de
90°, obedece a la expresién: .

D —0,02

Tl i BT
heo® = 2,20 + 0,24 — s

t;élida para didmetros D, menores de 4 cm. y velocidades u, menores de
4,8 m/seg. En las experiencias de Puppini, en codos de 45° se encuentra
que A baja en un 25% del de 90° en tubos mayores de 2 em. y a 30% si son
menores de 1 em. lo que esti de acuerdo con lo establecido por Weisbach.

Las experiencias del Instituto de Hidrdulica de Munich (1) dan los
siguientes resultados en didmetros de 43 mm.:

P = 22230 30° 45° 60° 90°
A

Il

0,05 0102 0236 0471 1,13

‘En vista de, estos datos, podria aceptarse para angulos rectos los
.siguientes coeficientes de resistencia, intermedios entre los experimentales
e interpolar entre ellos: : \ "

D = 0,10 0,01 . 0,005 . (mtros)

1 T 1,5 2

heo® \

Il

! 2 o .
8i el dngulo 3 no es recto, se podria, simplemente multiplicar el coefi-
ciente hgo®, relativo al didmetro, por el valor que para este dngulo indica la

tabla de Weisbach, ya que en ella a 90° corresponde la unidad.
72
En resumen, puede decirse que los codos de 90° hacen perder - .I2g

- 81

los diametros no son tan chicos que puedan temerse perturbaciones capilares.

El fenémeno de la pérdida de carga en curvas ha sido asimilado tam-
bién por Boussinesq a una sucesién de codos, pero la experimentacién no ha
conflrmado la hipétesis hecha.

Parece que el fendémeno de las pérdxdas de carga en curvas se debe a
una perturbacién de entrada, a una perturbacién durante la curvatura que
consume cierta cantidad de energia en exceso sobre el trabajo ordinario de
los frotamientos, y a una perturbacién de salida. En toda curva aumenta la
velocidad del lado interior' y disminuye la del lado exterior, lo que acarrea
una correlativa variacién inversa en la altura de presign entre un lado y otro
de la seccién normal. Para volver a la distribucién ordinaria de velocidades
e hidrostdtica de presiones se necesitan, segiin Schoder, 76 diametros corrldos
¥ segiin Yarnell y Nagler, 30 didmetros. (2).

(1) De Thoma y Kirchbaeh. "(1926).
(2) Proceedings. A.S.C.E. Aposto de 1934,
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En pocas cuestiones de Hidraulica se estd en presencia de experien-
cias mis enigméticas y dificiles de interpretar como actualmente en las re-
sistencias de las curvas. La anomalia de los resultados puede, sin embargo,
explicarse por la pequefiez de la pérdida por medi:, que varia enormemente
con ¢l estado de rugosidad de las paredes de las curvas experimentadas, que son
las que proporeciona la industria.

La férmula d¢ Weisbach, explicada por Lang en el Hiitte, ‘atendiendo
s6lo a las perturbaciones de entrada y salida, establece que las pérdidas son in-
dependientes de la longitud del arco y sélo funcién deé las dimensiones del
tubo y.del radio de curvatura. Por el contrario, las consideraciones de Saint
Venant v Boussinesq conducen a perd:das proporclonales ala ]ongrtud da

las curvas:
A= _IE_E_ Vi
l °

siendo D el didmetro del tubo, p el radio de curvatura y ! la longitud del ar-
co. Las experiencias de Freeman; en mangueras, indican, para un total de 3
vueltas formadas por 3 circulos, por 12 cuadrantes y por 24 curvas de 45°,
‘respectivamente, separados por trozos rectos: A=0,83; 0,88 y 1,21, respee}
tivamente, lo que parece demostrar que las pérdidas crecen menos que
proporcionalmente a la longitud. Schoder (1909) encontrd valores despre-
ciables en caferias con angulo de 4°. En realidad, parece que como para la
acomodacién perfecta de los filetes hay una longitud minima, las relaciones
de la pérdida de carga con la- Ionﬂltud son complejas.

Segin las férmulas de Dubuat y Wembauh a igualdad de &ngulo de
con;;mgencla, la curva de mayor radio da menor pérdida; pero, experiencias
posteriores han manifestado gue un radio p muy grande disminuye la pérdi-
da por unidad de largo en proporeién menor que el aumento de longitud,

resultando de aqui que con cierta proporcién de p/D el coeficienté Ag° es

minimo.

Segiin los experlmenta.durea de Detroit (1) y segfn las fér‘i:nulas em-
piricas de Alexander (1905), este minimo corresponde a p/D = 2,5. Segin
Brightmore (1907), heo®, que es minimo para p/D =23 o 4, crece hasta ser
p/D =6 o 7 y-vuelve después a disminuir.  Segin Saph'y Schoder, Ap® pasa
por un minimo cuando p/D = 15. Segiin Hofmann no hay este minimbd. Pero,
en realidad, heo® es casi canst,-auté para los valores de ¢/D mayores de
25. (2). )

El valor de Ago® crece con la veloczdad U, seglin las expenenclas de
Davis (1909) hasta duplicarse y triplicarse en alg\:ma.s eurvas de tipos co-
merciales, entré 0,60 y. 10 metros por segundo; disminuye la~ velocidad

 hasta ‘la mitad en algunos aforos de Saph ¥ Schoder entre 1° v '5 m/seg.

¥ segun las experiencias de Alexander que abarcan un trayeeto demasiado

(1) Williams, Hubbel y Fenkel (1902).
(2) "El gréifico de Hofmann deja en ftlara_estas divergencias experimentales;
Hofmann experiment6 en el Instituto de Munich en. 1926.
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reducido para la expansién total de los filetes, decrecen en pmpormén a
- 225 Para p> 25D ‘da la férmula:

6,83
s 1,797
A = 0,107 ( > ) U
y para p < 2,5 D:

A=I,GI ( g )2.u LT

v

Finalmente, en las experiencias de Brightmore, lgu es practicamente
independiente .de T.

Las experiencias de Yarnell y Nagler (1933) (1) en curvas de 180°,
90° y 45° diversas formas (seccién cnadrada y circnlar) en tubos transparen-
tes de celuloide (de 0,25 m. de lado y 0,15 m. de didmetro), han revelado el
gran aumente de la pérdida de carga si en la distribucién de la velocidad
afluente es mayor la veloeidad en el lado interno. Si la distribucién de la.
velocidad en la cafieria afluente es simétrica, es deeir, tiene un miximo cen-
tral o si es mayor la del lado externo de la curva que la del lado interno,
la pérdida de carga tiene praeticamente el mismo valor, pero si en cambio en
la d-istribucién_dg velocidades antes de la gurva la del lado interno es ma- '
yor que la-del lado externo, se llegb en las experiencias a pérdidas de carga
cuatro veees mayores que las ordinarias de distribueién simétrica o inversa.
Como se dijo, la velocidad tiende a aumentar de suyo en el lado interno de
la curva, lo que constituye guizds la causa mayor ‘de perturbacién; segura-
mente una mayor velocidad previa en este lado de la seceién aumentaria se-
gin estds experiencias la perturbacién que la eurva introduce en la corriente.

Segun Yarnell y )\ag]er citados, la pérdida de carga es pmpormon.al
al cuadrado de la velocidad siendo errados los exponentes, distintos de 2, em-
pleados en algunas de las férmulas anteriores.

Grande es también la divergencia en los valores absolutos de hgo® dados .
por los diversos experimentadores. He aqui, comparados, valores globalmente

aproximados de hpe® para P——:.?,S ¥y .10 respectivamente,

D
oy i . Valores de Apo” para
Experimentadores Ve mays . B o
] . i 1] D
Weisbaech .. .. .. .. .. .. .. 0,20 0,12
Freeman .. .. .. «v v e e wu s 0,24 0,07
Wl]_lmms OEPO8 wio v v e i 0,20 0,70
Saph y Schoder S ww TEm R e 0,21 0,16
DPavis .. .. oy S e wE wm 0,50 0,64
Brightmare .. .. .. ... 24 'es o 0,31 0,19
Alexander .. .. .. .. .. .. .. - - 0,04 _
Baleh (1918) i e e e 0,21 ‘ 0,39
Hofmann (1926) .. .. .. .. .. 0,12 0,09
(1) D. Yarnell ¥ A. Nagler, presentadas a la i6n de la Power Division of

A.B.C.E, 'de "Chicago en 1933 ¥ publicada ‘en Proceadmgs de Agosto “de 1984, hechas
en la Universidad de Iowa, EE. UU. i .
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Son tan incoherentes estos datos respecto a los valores absolutos.como
a las propiedades de la funcién de ¢, D y U que dan el coeficiente de resis-
tencia Ago", que si fuera necesario adoptar valores numéricos, pareceria lo
mds prdctico tomar un valor constante para todas las curvas wusuales en que

en que T;_ es mayor de 2, de dngulo recto, que podrd ser l'g°°=2,5, término

medio de las cifras indicadas en las dos columnas anteriores; se’ aceptaria
también que las:pérdidas son proporcionales prdcticamente a los dngulos de
contingencia, de modo que el coeficiente de resistencia en wuna vuelta entera
sea la unidad. (1), En curvas de 90° en queT;m es menor de 2, siguiendo un
criterio analogo al simplista propiciado arriba, el Bureau of Reclamation de
EE. YU, da para el factor de resistencia los siguientes valores (2):
_J:g-z ‘2 1,5 1,3 1,2 1,1 E

heot= 0,25 "' 0,28 0,32 0,35 0,38 0,42

Como complemento de codos es de algfin interés el ‘caso de unién o
confluencia de dos corrientes, o bien, la ‘bifurcacién de ellas. En coptorno'
cerrado estas uniones o separaciones se verifican en Tees.” Han sido expe-
rimentadas Tees de angulo recto por Davis y Daley (3) en Estados Unidos
y por Vogel en Alemania (1926) bajo la direccién de Thoma (4). Segiin lo di-
. cho en los codos, asimilando la Te a un codo,
en el caso de desviacién de 90° la pérdida
debe ser igual a una-altura de velocidad de
la rama desviada, lo que en término medio
confirman las experiencias de Vogel y que
habja enunciado mucho antes Bélanger. Es
evidente que la presencia de la corriente en

la rama principal hace diferénte el' fenéme- pog No2
no de la Te del que se verifica en un codo,
diferencia que se acentia mientras menor - Fig. 93

es el gasto que sigue por la rama principal.
En la rama prineipal de la Te, en caso de desviacién de corriente, también se
nota una pequefia pérdida de carga suplementaria en la cerriente’que sigue,
pérdida debida en gran parte, quizids, a los defectos de construccién inevita-
bles de las Tees experimentadas.

En caso de confluencia de corrientes la pérdida de carga.‘es despre-
ciable si el gasto que se agrega por la rama secundaria es pequefio (5) yala

(1) Sin embargo W. E Fuller (1213) dice que en 4ngulos de 459 19. pérﬂxﬁn
es los 34 de la de 800 y en 220307, es la mitad.

(2) U. B, Dﬁpm‘tment of Interior; Bureau of ‘Reclamation. Desngn ‘Data. (April
1940) X.C.B3. e ]

. (3) Tesis presentada a la Universidad de Cornell (1906} ..

(4) Instituto de Hidrfulica ,de Munich. .

(5) Las experiencias de Vogel dan para el coefici nte de istencia valores '
negativos, que significarian aumentos de ‘Bernoulli; .cuando ‘el gasto de 1a.rama secunda.
ria es pequefio en comparacibn del que lleva la rdama prinecipal. . t
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inversa, tiende a ser fgual a la*de un codo cuando el gasto de la rama se-
cundaria es mucho més importante que el que llega 4 la confluencia por ln
rama principal. A continuacién van los resultades de Vogel divididos por
&l en tres series. La- primera en Tees sin redondeos, la segunda con redon-
deo de 2,5 mm. de radio por el lado conveniente al escurrimiento y la ter-
cera con e] mismo redondeo, situado al lado opuesto al eseurrimiento (Fig. 93).
Las tres _series' corresponden ' a divisién de corrientes y a confluencia de
ellas y los didmetros de los tubbs son de 43 mm. Llamando ‘Q ‘el gasto después
de la Te y @, €l de la rama secundaria, se dan a continuacién los coeficientes
de_resistencia A en funeién de la altura de veloeidad en la rama prineipal,
a la-salida de la Te y A de la rama secundaria. He aqui los coeficientes co«

S . o Ql
rrespondientes a la razon UN

a) Divisién de corrientes

—%’ A R ! —%‘ A .
0 4 0,95 6 0,25 1,15
1 0 0,92 7. 0,26 1,16
2 0,12 0,99 8 0,27 1,17
3 0,175 1,05 : 9 0,28 1,19
vl . 0,21. 1,10 10 0,28 1,19
5 0,24 1,12 - 0,35 1,29

El menor valor de A;-se verifica para g-‘-;ou ¥y es A =0,88. Para

el caso de la serle N.° 2 los coeflclentes son 10% menores y para la serle N.2 3,

un 5% :
b) Co-nﬂuencia de corriente-s

o5 . s Q1
— A A I A A

Q ) 1 Q M

0 0 a - 0,7 0,30 0,61
0.3 0 o 0,8 " 0,46 0,72
04 . 0,014 < 0,09 ~ 0,9 . 0,66 . 0,52
0,5 0,075 .. 0,29 .. 1,00 0,91 0,91 .
0,6 0,17 0,47 :

En caso de la sene Ns 2 los™ coefmlentes de resistencia son un 10 por
ciento menores y en caso de la serie N 3 son un 15 por ciento menores.

- -+ 89 Fenémenos incidentales. Remolinos - de succién.— Antes de ter-
minar este capftulo se considerarin brevemente algunos interesantes fenéme-
nos incidentales relacionados con eséurrimientos por orificios, ¥y demés smg‘u-
laridades de contorno cerrado. Empezaremos por el remolino de succidn.

. Cuando: ].s., caxga de una .disposieién. de contorno -cerrado es- pequefia,
o aun en cargas relativamente grandes, si se relinen ciertas condieciones, se pre-
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senta un hueco en el seno del liguido anterior a la singularidad, en forma de
un embudo. notdndose que en la superficie.de la concavidad las moléculas estin
animadas de grandes velocidades de rotacién. A veces basta una impulsién o
una disimetria de la disposieién para provocar. la ‘rotacién del liquido que ge-
nera el remolino de succién.

La velocidad de las particulas, que aparentemente es de rotaeién, es en

realidad efectuada en trayectorias de forma de hélice, cuyas espiras se van
haciendo mas verticales mientras més cerca de la dl.S'pOSICJ.On final se en-
cuentran.
) Se pueden aceptar despreciables los frotamientos y el régimen. perma-
nente. En la figura 94, en que.aparece dibujado esqueméticamente el remo-
lino de succién, se ve la forma de la superficie libre y la trayectoria de una
particula que viene desde lejos, con velocidad de partida despreciable. Lla-
maremos % la cota de la superficie libre del remolino a la distancia r de su eje,
respecto a un plano general de referencia.

La trayectoria helizoidal de wuna mo- L _
lécula puede asimilarse a circulos horizontales e
por lo menos en la parte superior, de modo
que la aceleracién efectiva de la molécula, de
velocidad V, a la distancia .r del eje del re-

L V2 v
molino es centripeta y vale =3 por lo tanto,

respecto a un eje horizontal, si el origen de
coordenadas ‘estd situado sobre el eje del re-
molino, la ecuscién general de la Hidrodiné- :
: ... 1 dp vz = Fig. 94
mica se eseribird: — ——=—=——
P dr r

En toda espira de radio r, normal a la fuerza centrifuga o fuerza de
inercia, rige la ley hidrostdtica, como la cota del nivel libre, correspondiente
al radio r es §, la cota piezométrica es sélo funcién del radio, puesto que es-
_cribiendo la ecuacién general de la Hidrodindmica respecta a un eJe ver-
tlcal llegariamos a:

g 4 —o =1

Aplicando el teorema de Bernoulli a la molécula desde aguas tranquilas,
donde vale H, hasta el punto donde la velocidad es V a la distancia r del
eje del remolino, obtendremos la relacién: .

P 3
z — — =
¥yt

Esta ecuacién derivada respecto al radio, notande que z.y. H son cons-
tantes, se escribira: . B
o vV 4dv
dr * g dr o
Multxphcﬂndola por ¢, )gua]nm:lo el segundo memb!'o de ellu eon el de

la ecuacién de-la Hidrodindmica respecto -al fﬂdﬁo, se obtiene:

T

Lot~
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.

: Y e :
T : i L
0 sea, 2
63) Vr=cte =K

Esta ecuacién nos dice que las velocidades en un remolino son inversas
de las distancias a su eje, como lo enunecié Leonardo de Vinei.

La .ecuacién de Bernoulli, introduciendo el valor de % y el de V de la
63), queda: 5

K* "
[ 2917 =H

¥--por-lo tanto:

; . K2
relacién que permitiria trazar la forma de la superficie libre, pues relaciona

% con r, en la zona superior en que las trayectorias se pueden considerar ho-
rizontales.

2 En cuanto a la m.fluencm que pueden tener, en el gasto que escurre.
por el orificio, estos remolinos, cuya teoria supome la constancia de la suma
de Bernoulli, hay algunos autores que afirman que no lo dlsmmuyen Bazin
los observd.con carga de 1 m. y orificios de 0,20 m. de didmetro, en 8 casos
en que se originaban remolinos, con un delgado tubo por donde el aire de la .
superficie se inyectaba en la vena, y en 5 experiencias en que evité su pro-

* duceién dejando flotar una tabla sobre el orificio, y ninguna diferencia dieron
los -aforos. Sin- embargo, es fdcil observar en muchas singularidades de con-
torno cerrado que junto con producirse el remolino la carga aumenta brfus-

-camente:’

40. Inversién de la vena.— Otro curioso fenémeno que se presenta’
en las venas liquidas es la inversidn, que consiste en el cambio de formd que ~
van experimentando a medida que se aleJan del orificio.

Se observa que los édngulos se van biselando y que el proceso de defor-
macién continia indefinidamente, tendiende a convertir el poligono en una
estrella formada por léminas perpendiculares a los lados del orifieio (Fig. 95)
en cuya interseccién central queda un niicleo y en cuyos bordes se forma a
veees un -cordémn.

La convergencia de Ias t.rayeetonas p.ara llegar a la contraccién puede
alterar las formas por los choques y cruzamientos de ellas; pero parece que

' la tensidn -superficial ‘que tiende a disminuir el perimetro de la seccién de la
vena y, principalmente, a suprimir los 4ngulos, va originando velocidades trans-
versales que ‘producen més adelante deformaciones antagémicas. La influen-
cia de tensién superficial en la contractién ha sido comprobada por Wolt-
mann e Isarn. (1888) quienes -evaporando éter (lo que baja la tensién capilar
de la vena) observaron un aumento del gasto con pequefias cargas.
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Bovey refiere experiencias que corres;ionderian a verdaderas palpita-
ciones de una envoltura eldstica, simultdneas con el escurrimiento de la vena.

Las deformaciones de sec-
ciones ecireulares en elipticas de
menor eje vertical, se podrian ex-
plicar por la mayor velocidad de
los filetes inferiores que los lle-
varia hacia los superiores ecuyas
trayectorias serian de menor al-
cance.

Cusndo la carga es grande,
la inversién consiste en la trans-
formaecién del poligono del orifi-
cio en una estrella cuyos entran-
tes coinciden con los vértices del
poligono de origen y cuyas pun-
tas hasta 4 veces més grandes que
los lados del orificio enfrentan a

sus lados. Asi puede verse en las experiencias de Bidone, hechas con cargas
de 7,30 m. en orificios situados en pared vertical, es decir, venas horizonta-

Fig. .96

les. La figura 95 muestra dos ejemplos deé
esas experiencias,

Si las cargas son pequefias no son
tan grandes relativamente las puntas del
poligono estrellado y, en cambio, la wve-
na es una cadena o serie de inversiones
con nodos, aumentos y disminuciones de
la longitud de los lados de la estrella, pe-
ro no de la magnitud de la.seccién de.la
vena. Como ejemplo de pequefias cargas
puede verse en la figura 96, dos expenen—
cias de Magnus (18557, ‘con ‘eargas de
0,40 m. en venas verticalés de orificios ho-
rizontales. Exn las grandes cargas quizés no
se ven nodos porque la vena es desagre-
gada por el aire antes de produeirlos,

En verdad,. este hermoso fenéme-
no deé la inversién, observado por Bidone

haee ya un siglo, no ha sido atin redueldo al céleulo y no tenemos de él un co-

nocimiento ecientifico.

-'I‘myectorin de los chorros.—Para el trazado-de-la trayectoria de
la vena liguida que sale de un orificio, en la atmdsfera que la rodea, se puede
prescindir de los frotamientos con -el aire cuando las velocidades son pequeiias
v las dimensiones del orificio no son muy reducidas y, dada la constancia de
las presiones, el eje de los chorros ¢s.la. trayectoria para.bohaa -de un pu.nto

material pesado
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El problema tiene muy faecil solucién tomando como- ejes eoordenados
¥ cal en ese punto (Fig. 97). So-
" bre el primer eje la coordenada
. erece uniformemente con la ve-
locidad V, de la vena contrai-
da: z=7V,. Sobre el segun-
do, el extremo de la coordenada
tiene un movimiento de acelera-
cién g, de veloeidad inieial nu-

o X

T
la: y= —— gt
¥ 3 g

Se puede pues indiecar
inmedistamente por sus coorde-
nadas las situaciones correspon-

Fig. 97 z dientes a distintos valores de t.

* Eliminando ¢ se tiene:

La inclinacién de la tangente a la curva serd 3‘; — 5;
Si . . V.=\/2gh se llega a
65a) . y= :;
m’}‘ 3: =T

lo que permite una ficil construecién de la curva que forma el ehorro; pues pa-
ra el valor especial £ — 2 h, la inclinacién: -—j% -1 _

Interesa conocer el alcance horizontal y vertical del chorro, llamando
asi, respectivamente, a la distancia horizontal ¢ en que el eje del chorro vuel-
ve a pasar por el plano horizontal del centro de gravedad del orificio y a la
altura mayor b que. aleanza sobre ese plano. Con el sistema de ejes elegido, el
plano horizontal forma un ingulo « con el eje X il las coordenadas X, e ¥,
del aleance horizontal serén: -

Xi== & Y,=X,senu
cos @

1 z2 ;
Como una ordenada cualquiera es: ¥y = S0y e tiene para. el al-

cance hox;izontal: -%:—g f,—"; —=X,senx"0 sea, fir'r_'almente, reemplazando el
o

valor de X,:
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66) PR

Vo2 o
z sen acos « 8i ¥,2=2 g h, se tiene:.
66a) a=—4hsenacosa

El aleance horizontal es maximo cuando. sena==cosa, 0 sea, cuando
a=45° v vale: t-

: 2
67a) ;O Yo
g
Para el caso I"’o’ — 2gh se tendra:

67b) : C Omax=2h

‘{El alcanoe vertical se obtiene notando que en el punto Xy, Y v, la tan-
gente hormonta! con el slstema. de ejes elegldo da:

dy s Xy
> Pt sena_g

V!

a

I
) P
> * sen? a.- Por otro” lado, uotando que

: "T 2 k
de donde X, = ‘—ﬂl—- sen a; de la ecuacién 65) se obtiene: ¥, = o sea,

con el valor de X, anterior: Y, —

b4 ¥, —=X,sena se llega a

68) puic:Yei
Si . Vo= \/2 g h, se tiene: .

68a) b=h sel:n’ @

Si el chorro ha sido largado verticalmente, 2 = 90°, y por lo tanto:
63) - ' I s

Esta forma y dimensienes tefmcas del c-.horro no se aleanza.n en la pr}:m
tica por la resistencia .del aire que influye en- funcién -del. &ngulo ¥, de la in-
tensidad del viento. Y algo también influye la foma de 1a salida, por,. la. inver-
sién de la vena que disminuye el aleance.

Para alcance de chorros verticales se dan- expremones seneﬂlas “Si lla”
mamos h la tsarga tebrica inicial. que, como se ha visto, es premsanlente el
aleance tebrico de un _chorro wertical, y si ‘denominamos hy el alcance efectwu.
tenemos las expresiones expenmentales siguientes:

- _h

=1 -+ 0,0103 hs,
Thy

6‘9&) Mariotte :

18.—Hidréullea.
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ha

69b) D’Aubuisson : : T =1-— 0 01 h
e ) R : _
69¢) Weisbach: ’ T:a-j—ﬁh -+ v A2
‘ ; 1 =

Segiin Weisbacia las c;anstantes @, B y v dependen de la forma y di-«
mensiones de la desembocadura segiin el cuadro que viene a continuacién:

Forma Diam. « ) T

Orificio eirecular 0,01 1 0,01158 0,000582
Orificio circular 0,014 1 0,00778 0,000604
Orificio cireular "0,025 1 0,00094 0,000228
Boguilla corta 0,01 1,027 0,00048 . 0,000956
Cono 8° Tiongitud: 0,245 m. 0,016 - 1,060 0,00529 0,000718 -
Cono 15° Longitud: 0,74 m. 0,01 1,045= 0,00037 - 0,00085%
Cono 15° Longitud: 0,711 m. S 0,014 1,022 0,000239 0,000327

Freeman, experimeﬁtando en boquillas contra-incendio (1)' los alecances
de chorros, da, para el alcance vertical de las dltimas gotas, la expresién:

p "
70) b=—=h —0,000113 T 38

en que h es la altura de velocidad y d el didmetro. Esta expresién es valida
para k comprendidos entre 28 y 49 metres y d entre 7,9 y 3,5 cm. Para dis-
tinguir Jos ‘chorros compactos de los -dispersos por la accién de la resistencia
del aire, define como chorro eficaz al que, con los didmetros de boquillas indi-
cados, no proyecta fuera de un circulo de 25 em. de didmetro més del 25 por
ciento del gasto. Sus experiencias para aleances verticales'van resumidas en
el cuadro que viene en la pégina del frente. ?

Estas cifras revelan que se acéntiia la disminucién del aleance vertical .
para cargas superiores a 20 metros.

Respecto al alcance horizontal que, ecomo se ha visto, es teéricamente
méximo cuando el angulo.de inclitiaciéri inicial del chorro es de 45° y vile
a = 2h, experlmentado por Fraeman con-las mismas boquillas que ‘el vertical,
se eneuentra que solamente corresponde al 6ngulo tebrico si h es menor de
7 m. ¥ que el dngulo més conyeniente baja poco a ‘poco hasta valer 32° piara
h=='35"m:"En él cuadro segtindo, de'la phgina siguiente van los resultados
experimentales de Fl;eeman, ta.nto del alca.nce de las 1ltimas gotas como del
chorro eficaz.

. Be Tnota .una disminucién grande del alcance honzonml de las filtimas
gotas en cargas mayores de. 20 metros .

(1),Proceedin¢s of American Bociety of Civil Engineers. (Nov. 1800):
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Rasom antre @ alcance verticas|-Bexén entes o slcsnco oriconta
efectivo b, y la carga ntil h. b 2 i
Aleance vertical | Alcance vertical |Aleance horizon- | Alcanee horizon-
de las Gltimas | del chorrp efi- |tal de las dlti-| tal del chorro
gotas en aire caz soplando mas gotas en | eficaz- _.so'planﬁo
quieto brisa aire quieto brisa
Diam., boquilla| 19 mm,| 35 mm.| 19 mm. |35 mm. | 19 mm. | 35 mm. | 19 mm.| 35 mm.
5 0,36 0,92 0,74 0,80 [ 0,78 0,88 0,43 ~[ ..0,55
10 0,88 0,95 0,73 0,79 0,78 0,87 0,35 0,48
Para h—= 15 | 0,88 0,93 0,735 0,775 0,77 0,89 0,32 0, 43
(mts.) 20 0,88 | 0,92 0,72 0,76 0,72 0,86 0,27 .0, ;10
30 0,84 0,92 10,54 - 0,61 0,60 0,78 0,23 D 34
40 0,77 0,90 0,54 | 0,615} 0,52 -| 0,69 0,20. | '0,29
50 0,72 0,86 0,47 0,56 0,45 0,62 0,18 |* 025
60 0,85 0,80 0,41 ] 0,49 0,41 0,56 0,16 0,23.
70 0,59 0,71 0,35 044 0,37 0,51 0,16 0,20. - l

-

EJemPLo.—Con una boquilla de 2 em. de difimetro se larga vertical-
mente un chorro cuya velocidad inicial es de 30 m/seg. Se desea saber hasta
dénde llega el chorro unido y el alcance de las filtimas gotas.

2
La altura de velocidad es: h— -ET: 46 metros.

Con este valor la expresién de Mariotte diria que el alcance vertlcal es
de 34' metros. Lias experiencias de Fmem‘an e‘ntra.ndo a la thbla de valones,

dan, para h=46y d =1,9 em.,, =—::—- =0 74, para el alcance de- las ﬁmmas
gotas, y : ==0,5, para el chorro eficaz. Por o tanto el nlcanée d.e ias alti-

mas gotas es de b=0,74 X 46 == 34 metros.’
El chorro compacto sélo llega a la altura de 23 metros e
La expresnﬁn de D‘Aubuisson’ habria dado un aleance de 25 metros, en
coincidencia con el aleance del ehorrn (wmpacto de Freeman
i - Notaremos finalmente que cualqmera alteraeldn en el ext.re:m,o de ].a bo-
qlulla mfluye ‘notablemente en estos alcanees

42, Inﬂuenma. de la velocide.d aﬂuente.—Como se ha dicho antérior-
mente, cuando la velocidad inicial o velocidad afluente . mo ces despreciable,
también forma pirte como sumando de H, Bernoulli en exceso sobre la cota
plemmétnca final.

Llamando O el &rea conoeida por la que pasa el gasto agmss ,arnba

del ‘orificio, & y @, la carga y el ga.sto la. '\reloexdad aﬂuente seria -% 8i lla-

mamos @Q; el gasto que se obtendria- despreemndo la velomdad .afluente, se
tiene Q;”mm\/.?gk pero el gasto verdadero, notando que la verdadera

carga vale H_h+“2qn=! €s Q—muv2gk+, poniendo dentro
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del radical el gasto en funcién de.la carga h - (despreciando ahf el pequefio
aumento dehxdo ala veluc!daﬂ‘ aﬂuentfe). tendremos

Q0=mo, V-.Qg_h(l—i—a-_ﬂ‘(;’_z)--
y .' ___(1+am”m2)i

de donde, suprimiendo desde el tercer término del desarrollo, se tendré
aproximadamente:

Q@ 1 mia®
& ; A Y o+

, . Ademis, introduciehdo H, . 1a suma de Bernoulli con la altura de ve-
g0:
\/ SgH =0 )

loeldad afluente, se tieme:

73) - | g’z =1+¢_£‘f£i

El incremento de la carga y los gastos por la velocidad afluente es pro-
porcional al cuadrado de la razén de las éreas y a la mitad de este valor, res-
pectivamente. ’

Las velocidades de los filetes snt.enox:es a la singularidad son pequefias,
sus diferencias son generalmente muy grandes: pueden quedar por debajo de

. la velocidad limite de turbulenma El coefwlente a tiene fdcilmenté valores gue
suben de 1,5 y aun llegan a 2. Se puede ‘tomar por simplicidad el valor a =2
en la ecuacién 71).

 Dentro del 1 por ciento de aproxlmaelén en los gaatos se ha de pres-
cindir de-esta correccién ctiando el érea anterior al orificio es unfs 14 veces
mayor que €l ‘valor de mwo.

El 4rea plana Q ha de ser normal a las dlrecclones iniciales da log file-
tes paralelos entre si; es, generalmente horizontal en los depﬁsltos y vertical
en los canmales.

Parece que la velocidad aﬂuente debe ser reducida por cierta pérdida
de carga cuando tiene diferente direceién : que' la vena, pero no se mencm-
nan expenenclas especiales para estudmrla.

" 48, ' Vaciamientos.— Tiene interés practico el cdleulo de vaciamientgs o
del tiempo que demora en vaeiarse o llenarse un depésito dotado.de un ‘des-
agiie de contorno cerrado.

El caso mias sencillo- es el de depdsitos que desaguan por un solo ori-
ficio y al aire libre o en una masa liguida de nivel constante.

" El volumen escurrido én ‘un-tiempo elemental dt por el orificio de see-
cién o, cuya carga es h, se puede expresar por la férmula :

s
.

b . mo \/.2 g hdt
y es igual al volumen Q dh de que se vacia el estanque de seccién Q. Esto
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supone despreciar la impermanencia del escurrimiento en el tiempo d¢. De
aqui, notando-que dt y dk son de distinto signo, resulta:

. e, Qdh. -
' 0. S Sty i
mm\/2gh
Integra.ndn desde la altura inicial &, hn.sta la final h,, se obtiene el
tiempo T de vaciamiento del depésito entre esas: cargas. En esta integracién
se podré considerar constante el coeficiente m, atribuyéndole, si es el caso,
valores intermedios entre los que corresponden a las ‘cargas extremas:

ka
1 Q
73 = 2 — — dh
) mn&\/.Sg \/k

Lo

Si 'no hay una definicién .analitica sem:llla de € en funcién de h 5@
procederd al cileulo exacto o aproxxmado de dlferentes valores de \—/= ¥

mediante su término medio a.ntmétmo o‘por la férmula de- Simpson, o gréfica-
mente se podrd obtener la integral arriba indicada.

Si ese trata de depdsitos prisméticos, Q es constante ¥ el ga.sto medio
de vacidmiento es la semi-suma del gasto inicial y final :

74) T:W(Q V’;:'_QVE) |
o en otras palabras, el tiempo del vaciamiento de un depésito 'de seceién cons-
tante se puede obtener caleulando con el gasto medm aritmético en wez.del
gasto efeetivo variable.

r—- - (ho— hy)

= Ve, k“-—\/ %
o —_— e 1
-——m © (\/.29'3!., + m m‘\/2gk1) me \/'29‘ ( )
. En conos mvertldos de base Q, que desaguan al aire libre y cuyo vér-

s k 7 - En paraboloides: Q:(}OT.

Reemplazando estas funem_nes e integrando. se determinan los vacia-
mientos de estos y otros cuerpos geométricos. Parece itil, para.juzgar por
ecomparaeién, indicar en la figura 98'los valores.de la razén t entre-el tiem-
Po efectivo de vaciamiento y el que se obtendria si permaneclem constante -
el gasto inieial (1):

tice estd en el orificlo: Q=0

1 Q -
moN2g Vh #
75) o ¥ - 4 " kn‘ 2
—-‘—i—*—“——. Qdh
. meVagh |
5 ko

(1) Balas Edwards. Hidrfulica General. Poligrafo 1918, tomo IT.
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Esta razém es-inversa de la que, guardan el gasto ‘medio duranbe el
vaciamiento y el gasto méximo. y

C=32
QME =031
mdax.

=16 _ 14 13 : 12
=medio _ 062 - . o7t ars ., @83
Qmax.

Fig. 98

General es el caso de dos depésitos en comunicacién por un orificio su-
mergido. como el de la figura 99, euyas secciones (), y €3y son funciones de-
las distancias verticales al orificio: =z, y zp (1).

La constancia de los volimenes de agua contenidos en los depésitos
A est-u.bleee la siguiente relacién

entre z, ¥ v, designando por
¥, la suma de los volimenes,
descontadas las cavidades infe-
riores al orificio:

Ta Ty
?6) f Q.dz, +f E dezh =¥
(/] o -

La consideracién del vo-
IJumen elemental escurride permite estabiacer, ecomo en el easo anterior:

Fig. 99

77) I'=— d;;a

; mw'\/.‘ag

en que zp es la funcién indicada 76) de ., ¥ Za, ¥ Za, los valores extremos de

.3 (1) Salas Edwards, obra citada en la nota de la pfigina anterior.
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2,, Cuando uno de los depédsitos, el B, por ejemplo, es de érea infinita, se cae
en el caso anterior, pues zy es constante y se tiene: £, — zp =h; dz. =dh.

En depésitos comunicados, de drea constante, se tlene, designando por
h la diferencia de niveles,

78) - (Qu— Q) Ta —Qh =7V,
g
=oro *

¥y por lo tanto:

. ol hy s

: 1 A =&h

79 T=— s Ll
) = me\/2g Q.4 Q, V'

(]
I

Otros "casos, como los vaciamiéntos de depésitos que reciben ademés
una alimentacién, o los orificios miltiples, son distintos problemas ana.litleos
anélogos, en que no mtewmnen nuevas bases hidraulicas.
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TABLA No 4

COEFICIENTES EXPERIMENTALES DE Gapfro EN Orrricios pE PARED
DeLeaps RECTANGULARES — CONTRACCION COMPLETA

. (Ponecelet ¥ Lesbl:os)

. Pared
‘Canto Afilado de
; | 5 em.
'Carga anchura del orificio 0.20 m. " anch. 0.60 m.,
en
-~ altura .del orificio en m, alt. orifie.
0,01 | 0,02 | 0,03 0,05 0,10 0,20 0,02 0,20
0,01 | 0,702 | 0,660 | 0,634 | 0,607 0,644
0,03, | 0,689 0,659 |-0,640 | 0,620 0,600 0,578 0,642 0,593
0,05 | 0,680, | 0,658 | 0,640-| 0,625 | 0,605 | 0,585 | 0,641 | 0,597
© 007 | 0674 | 0657 | 0,638 | 0,627 | 0,609 | 0583 | 0,640 | 0,600
0,10 | 0,667 | 0,655 | 0,637 | 0,630 | 0,611 | 0,592 | 0,639 | 0,602
0,20 .| 0,655 | 0,649 | 0,63¢ | 0,631 | 0,615 | 0,598 | 0,635 | 0,605
0,30 | 0,650 | 0,645. |- 0,632 | 0,630 | 0,616 | 0,600 | 0,633 | (0,607
040 | 0,646 | 0642 | 0,631 | 0,629 | 0617 | 0,602 | 0,631 | 0,607
0,50 | 0,643 | 0,640 | 0,631 | 0,628 [ 0,617 | 0,603 | 0,630 | 0,607
0,60 | 0.641 | 0,638 | 0,630 | 0,627 | 0,617 | 0,604 | 0,629 | 0,607
0,70 | 0,638 | 0,637 |- 0,629 | 0,627 | 0,616 | 0,604 | 0,628 | 0,607
0,80 | 0,635 | 0,635 | 0.628 | 0,426 | 0,616:| 0,605 | 0,628-| 0,606
0,90 | 0,632 | 0,634 | 0,627 | 0,625 | 0,615 | 0,605 | 0,627 | 0,606
1,00 | 0,629 | 0,632 | 0,627 | 0,625 | 0,615 | 0.605 0,626 | 0,605
1,50 | 0,617 | 0,620 { 0,621 | 0.619 | 0,611 | 0,602 | 0,623 | 0,602
2,00 | 0,613 | 0,613 | 0,613 | 0,613 | 0,607 | 0,601 | 0,620 |.0,602
300 | 0,609 | 0,608 | 0,607 | 0,606 | 0,603 | 0,601 | 0,615 | 0,601
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TABLA No b

CoEFICIENTES EXPERIMENTALES DE (GASTO EN ORIFICIOS DE Parep DEL@ADA.

ConTrACCION CoMPLETA. ORIFICIOS CIRCULARES

(Segiin Hamilton Smith, 1886)

Diametro del Orificio en mts.
Carga

“ sobre
centro

enm. 0,006 | 0,015 | 0030 | 0060 | 0180 | 0,300

0,12 0,631 | 0,618 ;
" 015 | 0627 | 0615 | 0600 . 0592
018 | 0655 | 0624 | 0613 | 0601 | 0,593 :
021 | 0,651 0622 | 0611 | 0601 | 059 | 0,590
024 | 0648 | 0620 | 0610 | 08601 | 059 | 0,591
027 | 0646 | 0618 | 0609 | 0601 | 0,595 | 0,591
0,30 | . 0644 | 0617 | 0608 |- 0600 | 059 | 0591
040 | 0638 | 0613 | 0605 | 0600 | - 0,59 | 0,593
060 | 0632 | 0610 | 0604 0599 |. 0597 | 0,595
0,90 | 0827 0,606 | 0603 | 0599 | 0597 | 0,597
1,20 | 0623 | 0605 | 0602 | 0599 | 0598 | 059
1,80 | 0618 | 0604 | 0600-1 "0598 | 0597 | 0,596
240 | 0614 | 0603.| 0600 | 0598 .. 059 | 0,59
300 | 0611 | 0601 | 0598 | 0597 | 0,59 | 0,595
6,00 [ 0,601 | 0598 | 059 | 059 | 059 | 0,594
3000 | 0593 | 0592 | -0592 | 0592 | 0592 | 0,592

.
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TABLA No 6

CorrICIENTES DE GAsTO EN ORIFICIOS DE PARED DELGADA CIRCULARES.

CoNTRACOION COMPLETA
(Bilton, 1907)

Carga
sobre
centrd
en m.

Didmetro del orificio en mts.

0,0006| 0,0013

0,0025| 0,0051| 0,0076

0,0100

0,013

0,015

0,019

0,15
0,30
0,60
1,25
1,80
2,20

0,748
0,748
0,748
0,748
0,748

0,722
0,717
0,708
0,697
0,688
.0,683

0,690 | 0,673 | 0,665

0,680

0,659 | 0,647

0,666 | 0,642 | 0,630

0,652

0,630 | 0,627
.0,647 | 0,630 | 0,627

0,645 | 0,630 | 0,627

0,652
0,636
0,624
0,624
0,624
0,624

0,645
0,630
0,621
0,621 |
0,621
0,621

0,644
0,627
0,618
0,618
0,618
0,618

0,632
0,618
0,613
0,613
0,613
0,613

TABLA Neo

a

CoEFICIENTES DE (GASTO EN ORIFICIOS DE PArED DELGApA CIRCULARES.

* CoNTRACCION COMPLETA

. (Para diAmetros mayores de 0,025 m.)

(Bilton, 1907)

Difmetro del orificio en mts.

Carga

sobre el

centro X . :
en. mts. 0,025 0,038 0,051 0,063

y més

0,075 0,640
0,15 0.626 0,618 0,612 0,610
0,25 0,619 0,612 0,606 0,604
0,30 0,612 0,606 0,601 | ' 0,600
0,45 0:608 0,603 0,599 0,598
0,50 0,608 0,603 0,599 0,598
0,55 0,608. 0,603 0,599 0,598
1,15 o

y més 0,605 0,603 0,599 0,598




Coeficientes de gasto de orificios .sumergidos en pared delgada 203

TABLA No T

COEFIOIENTES EXPERIMENTALES DE GASTO EN ORIFICIOS DE Parep DELGADA,
SuMERGIDOS. CoNTRACCION, COMPLETA.
Hamilton Smith (1886) — Ellis (1876) — Stewart (1908)

(En 1a columna de las dimensiones, d significa difimetro, a altura si es rectingulo o lado

.

si es cuadrado, b base del rectdngulo)

' Carga en metros.
Forma | Dimens.

Orifin.:ioa _ 3 ¥
Vertic. | (mt3) 1910 |05 -[0,30. 060 |120 [200 |3800 |500

Cireular |d==0.15 0,599 | 0,597 | Q,595 | 0,595
Circular |d@ = 0,03 | 0,600 | 0,600 | 0,600 | 0,599 | 0,598 o
Cuadr. |a=0,15 .| 0,609 | 0,607 | 0,605 | 0,604
Cuadr. |a=—0,03 | 0,607 | 0,605 | 0,604 | 0,603 | 0,604

b=09 0
Rectang. a—0,015 0,621 0,620 | 0,62 0,618
Circular |d:=0,3 L 0;608 | 0,602 | 0,603 | 0,602 | 0,601
Cuadr. -|a=0,3 0,601 | 0,601 | 0,603 | 0,605 | 0,606

Cuadr. |a=12 | 0,614
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i

TABLAS8 Noo» 8y?9,

CoEeFICIENTES EXPERIMENTALES DE (ASTO EN ORIFICIOS DE PARED DELGADA,

CONTRACCION SUPRIMIDA EN PABTE

(Ponc'elet. ¥ Lesbros)

(Orificios . cuadrados de 0,20 de lado)

€ontraceién suprimida en:
Carga
sobre el
centro .
. el un los_dos | fondo v | fondo ¥y
o Heav, fondo lado - lados | unlado | doslads.
015 | 0,616 0,600 0,641 0,643 0,648
0,20 0,618 0,601 - 0,639 0,637 0,670
0,25 0,623 0,602, 0,639 0,637 0,695
0,30 0.622 -0,605 0,640 0,637 0,690
0,40 0,623 0,608 0,635 0.637 0,683
0.50 - 0,624 0,609 0,635 0,637 | 0,678
' 0,75 0,624 0,610 0,633 | . 0,637 0,672
1,00 0,624 . 0,611 4 0,630 0,637 0,669
15 0,623 0,610 - 0,629 0,637 0,664
2.0 0,619 0.609 0,627 0,636 | 0,661
3,0 0,615 0,607 0,623 0,633 0,658

(Orificios rectangulares de 0,2 de anchura y 0,1 de altura)

0,10 0,646 0,643 | 0,652 0,665 0,743
015 0,648 0.638 | 0,647 0,661 0,707
0,20 0,649 0,636 0,643 0,660 0,697
0,25 0,649 | 0.634 0,641 | 0,659 0,691
0,30 0649 |. 0,634 | 0638 | 0659 |- 0,680
040 - | 0649 | 0,633 0,636 0,658 0,680.
0,50 0,648 | 0,633 0,634 | 0657 0,679
0.75 0,648 | 0632 0,633 0,656 0,676
1.00 0,647 0,628 0,631 0,656 0,674
1.5 0,644 | 0,622 0,630 0,654 0,671
2.0 0,641 0,618 | 0,629 0,652 0,669
3.0 0,636 0,611 | 0,625 0,648 0,664
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TABLA No 10 ' ;

CoEFICIENTES EXPERIMENTALES DE (GAsTo EN TuBos DE LONGITUD VARIABLE,
' CON CONTRACCION SUPRIMIDA EN PARTE

Stewart (1908) y Rogers y Smith (1916)

Los tubos de Stewart eran cuadrados de 122 m, de longitud y longitudes variables
entre 0,09 m. y 4,47 m. con pequefins cargas hasta de.0,10 m. ‘
Los Rogers y Smith eran cuadrados de 0,15, 0,2, 0,25 m. de lado y con cargas que
llegaron a 0,67 m. ’
L es la longitud del tubo y I la magnitud del lado

Forma de  entrada:

L } | Contrac- Contrac-
— Contrae~ eidn su- cién su- Contrae-
D Contrae- clén su- | primida primida elfn to-
clén primida en ¢l fon- en el fon- talmen-
completa en el fon- do ¥y un do y dos te supri-
do 1ado . lados mida
0,10 0,61 0,63 0,68 0,77 0,95

0,15 0.62 0 64 |..0,68 0,77 0,94
0,30 0,65 0,66 069° | 074 0,93
0,50 0,67 0, 68 670 0,72 0,93
0,80 0,74 0.73 0,74 0,73 0,92
1,00 0,78 075 | 047 080 [ 091
1,50 0,79 0,79 0,80 0,84 0,90
2,00 0,80 0,80 .| 081 '0,85 0,90
3,00 0,80 0,90 0:81 085 .| 090
400 " 0.80 081 | 0,82 0,35 0,90

— — — p— — — — — — m— - — — — —

Coeficientes de gasto en las dis,oosicfones 'q:_.té'se indican

g: 0155 033 oers 12 2 s,
: L_ -
2e0| [ a 382 o.ru
_bL =308 ma u m=65 .»- 77 o=
SERIES W21 7 R
o9

) mn?""
{|—-aon
0.61L] m- 64 m= 70
~9-6 ~—Entroda eliptica ,
@,r E;m-.ﬁa A E i--;r E L-.L
1-8 45 | 5

Cuando la entra-

| == ie ! da eliptica no es-
n-.m M_fnn"fcnda; las

aristas son vivas
cortadas en ma-
dera.

" Los valores dem
-dados, son medios
de la fdrmula: - g

. @=mnVZgh

! o "mm fog, tubo:
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CAPITULO VI
Singularidades en contorno abierto
Vertederos

44, Generalidades sobre vertederos—45. Vertederos en pared delgada, nape
libre, sin contraccién lateral, Velocidad y presion de la vena contralda en
- vertederos de amcho indefinido.—48, Veloctdad inicial—47. Coeficientes
_ezpenmenta!es de gasto. B,;cmplo—-—m Cmtmcmu lateral. Ejemplo.—
'49 Vertederos triangulares. —50. Vertederos trapeciales—51. Las singu-
‘Ian&ailes en contorno abierto y el régimen del canal en que estin situa-
das. Caso especial del vertedero—52, Vertederos de pared delgada de
:'ofme f&mas de napas.—>53. Caefwtemes experimentales, modulos de gos-
~to. Ejémplos—54. Vemdsfos en pared gruesa; de entrady redondeada y
arista viva sin influencia de aguas ‘abajo y sin velocidad inicial —55. Ve-
‘locidad inicial. Ejémplo.—56. Paredes gruesas influenciadas por aguas
abajo ~57. Paredes intermedias no influenciadas e influenciadas por
aguas abajo Ejemplos.—58, Vertedrros en pared gruesa con caﬂ'fracctéﬁ
Iat‘sml.lﬂjemplo.—a!!: Vertederos en barreras inclinadas y redondeadas.
—60. Ofras circunstancias.en el escurrimiento por vertederos: Vertederos
oblicuos.—61. Vertederos laterales. Bjemplos—62, Vertederos ourvos.

44. Generalidadeg sobre veruderur-Empexaremos a estudm- en este
capitulo las singularidades del escurrimiento con superficie libre, es decir,
las de contorno abierto que se definieron en el Capitulo TII, § 14, pigina 31
yen ¢l Capitulo V, § 31, pég. 127. Puede decirse que el tipo de esta singalarj-
- dad ‘es el vertedero o rebalse, que es el escurrimiento que se veﬁflea sobre
una barrera, Al estudio del vertedero dedicaremos este capitulo.
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Lios vertederos pueden ser de cualquier forma definida por la seccién
mojade. Los més usados son los rectangulares, triangilares y -trapeciales.

‘8i la napa toca en una sola arista de la barrera o pared, el vertede-
ro se llama vertedero en pared delgada. Por el contrario, se llama en'pared
gruesa, &i la toca en un plano. La arista, generalmente horizontal o plano a'que
se adhiere la napa se llama la cresta o umbral del vertedero. Segin esto se dice
vertedero en cresta delgada o cresta gruesa. (Fig. 100). '

Pig. 100

Se llama longitud del vertedero la.distancia L.entre las paredes late-
rales, verticales ¢ inclinadas que lo limitan; en este tltimo caso, la longitud
" se cuenta en la base del trapecio que for-
ma la seccién transversal.-(Fig, 101).

El vertedero triangular queda de-
finido por el dngulo. ;

Un v‘ertederg; puede ser vertical o
inclinado, segin se::an los paramentos .de
la barréra que lo origing; esta ineli}ia‘cit’m,
principalmenté-en las paredes delgadas; se
mide pbr ¢l dngulo,.que forma la vertieal
con el sparamento de la barrera. Se toma ‘positivo cuando la inclinacién es.
hacia aguas arriba y negativo si es hacia aguas abajo. Segiin esto, la incli-

~ Fig. 101

nacién §=— _,';_“ es lo que se llama vulzarmente una caida. (Fig. 102).

: s i
& ol -

- Fig. 102

Muy usados en rebalses de tranques son. los .u.lﬁbrnles_ éedon'dea'dos, 0
paramentos curvos, que facilitan el escurrimiento. ]
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. Bi el nivel de aguas abajo es superior al de la cresta. d'el.vertedero.
- se le llama sumergido o ineompleto "(Fig. 103). Se llatha completo en &l caso
contrario. También se ha solido llamar ‘ahogado el vertedero en:las condiciones
primeramente enunciadas.. En adelante se usaréd esta denominacién Gnicamente
para el caso en que el nivel de aguas abajo influya sobre el de aguas arriba

i

del umbral, pudiendo esto produecirse aunque ¢l nivel de agunas abajo sea infe-
‘rior al de la cresta y no produeirse, seglin ciertas circunstancias que estu-
diaremos.
En -una seccibn AB (Fig. 104), aguas arriba de la barrera, pero su-
ficientemente alejada de ella, toda la seccién participa del escurrimiento. En
ki - 3 : -ella rige la ley hidrostética, pues los fi-
: bt letes medios-locales son paralelos. En
otras secciones més cercanas a la-barre-
ra, tal como -CD, por ejemplo, existe jun-
‘to al fondo; liguido muerto animado de
. _movimientos impermanentes., Por lo tan-
to, 1a velocidad media en C® ha de ser ma-
yor que la de AB. Aceptando la cons-
tancia de la suma de Bernoulli de'la co-
rriénte ¥ la coincidentia de la cota pie-
zométrica con el eje’ h.ldrﬁpl\qo, dada la
pequefiez de la ‘velocidad; se explica la depre316n que éste” ‘;u’fi'g ‘én las- cer-
canias de la barrera. e
Se puede trazar en lineas generales siguiendo a Grmlou (1), la tra-
yectoria limite del movimiento sensible, tal eomo BDO, tangente al fondo en.B-
y.a la pared de la barrera-algo més abajo del nivel de la cresta (ch 104)
¥ relatwﬂmente tanto més abajo, cuanto menor es la altura- de la harrera
y may6r.)a inclinacién del paramento hacia aguas abajo (2):
Se’ llama carga del vertedero la altura del agua sobre "el mvel ‘de la
cresta, medida en la .seccién. AB en que rige la:ley hidrostdtica. Se le de-

(1) Grialou. Céurs d’Hidraulique -Paris 1916 (Pag. 490).

(2) Estas trayectorias han sido observadas por medio de polvo de aluminio, .cu-
yas partfculas ‘impresionan  su estela en una placa fotogrfifica, por Cammhe‘l en -el
Laboratorio de Tolosa, Francia, desde 11928,
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signa con la letra A (Fig. 104) En rigor, no es h la carga efectiva, pues

2
a la profundidad ‘hay. que agregar: a% altura medla de wlocldad en la

practle_a no slempre_deslnremable Llamaremos H a la suma de Bernoulh de
.-agl:-las' arriba sobre el mivel de la cresta.

U2

H=h+a 29

La experiencia demuestra que la depresién de la superficie libre, en ge-
neral, es despreciable més alld de-una distancia: de 4 aguas arriba- de la ba-
rrera, y es, como observa Forchheimer, apénas de 3% -de h, como término me-
dio, a una'distancia} 3 k. Sin embargo, es ficil darse cuenta que le depresién
superficial, dependiendo de la altura ¢ de aguas arriba de la barrera y de
“su inc.lin'acién, est& intimamente ligada en su extensién a lu.'cbndmlohes del
-vertedero. Hay también que observar que para medir la carga no conviene
alejarse demasiado ‘de la barrera, pues se la puede falsear debido a la pen-
diente general del eje h1dréul1co i

Los filetes mferlores de la napa, que ngua.s arrlba de la barrera escurren
unidos a la pared, ocasionan la contraccién, como en 10s onfwma, sle_mpre que
mo ge cuide de redondear lis aristas de entrada. Si hay arista viva, existe,
pues, contraceién en la parte inferior y en los -lados. Puede la contraccién
her__tsmbién imperfecta o incompleta como en los orificios y puede -faltar to-
‘talmente en los lados, siéndo ‘completa -en la parte ‘inferior, como sucede co-'
ménmente en las barreras colocadas en canales. La contraceién origina una
pérdida de carga en paredes gruesas. En éstas el espacio inferior de la con-
traccién, como en ciertas formas de napas en paredes delgadas, se llena -de
agua animada de movimiento impermaﬁehte' (Figs. 100 y' 103), en forma de
torbellino- de eje horizontal, que se observa en-el laboratorio introduciendo eor-
plisculos que son tomados por el movimie'nto giratorio antes de ser arrastra-
dos por la corriente.

45. Vertederog en pmd delgada sin’ oontraouon lateral Napa hbera
“Velocidad y presién en la vens contraids en vuart.ed.erun de amchura. indefinida.
—=8i la presi6n, generalmente atmosférica que obra sobrela’ napa, obra también
bajo ella, se forma la napa que llamé Bazin libre y que antes habia sido pro-
lijamente experimentada por Francis y Fteley y Siearns:- De los vertede-
ros en pared delgada el mais sencillo es €l vertical, de contraceién lateral supri-
mida ¥ en el gue hay una distribucién uniforme de velocidad en toda la an-
chura; en esta forma se puede considerar el fenémeno por unidad de ancho,

" En un vertedero de estas condieiones’ parece- a-cepta‘ble, a primﬂ"a'vista,

24.—Hldréulles.
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que en toda la seccién de la vena contraida reine.la presién que la rodea, como-
se. acepta en la vena contraida que sale de un drifieio; pero por efecto de-
la curvatura de filetes, y como’ experimentalmente’se comprueba, hay un
exceso .de i)resién en. ¢l interior de la napa. Aceptaremos, para emprender el
estudio del vertedero .vertical de napa libre, las hipétesis intuitivas mgme.ntes..' ”
debidas & Boussinesq:

1 La seccién AB: (Fig. 105) de la
napa, que forma con la vertical AC que
pasa por el punto mas alto del- peral-
te del filete inferior, un &ngulo peque-
fio, cuyo coseng €s préctlcamente a uni-
dad; es “atravesada por filetes cuyas tra- -
yectorids son concéntricas; ¥

2. La Naturaleza se arregla en sus ‘
factores: espesor de la napa contraida y - Fig. 105
velocldades, para escurrir el mayor 'gas-
to posab]e dada la carga disponible o, lo que es lo mismo, la Natura.teza es—
curre el gasto dado, arreglindese’ de manera que la carga o suma de Bernou-
1li, sea un minimo. . k '

. La primera hipétesis es poco. real, pero es sencilla para hacer interve--
nir la ‘curvaturs de filetes y la segundaque no es sino el principio de méxima.
economia, enunciado para el caso de filetes paralelos en el § 18, péginas 57
y 58, se puede Jusﬁﬁcar <on las eonsmer.acwnes siguientes: supongamos que
sobre una bamra, pmmxtwamente no haya escurrimiento, lo que.supone gque

¢ - agua arriba y abajo de ella hay un mis-

mo nivel libre H. Consideremos qie se ba-

Ja el nivel de aguas abajo: la napa eseu-

rrirA con un.eierto espesor sobre el um.-

bral, espesor variable con el nivel de aguas.

abajo. La velocidad de escurrimiento crece-

. . con el desnivel: H— hy (Fig. 106), y por
lo tanto, con el H—H;, o sea, Q=4 (H—h)=f, (H—H).

El gasto, primitivamente nulo cuando no habia desnivel, crece con éste:

hasta que, descendiendo suficientemente el nivel H; de aguas: abajo, no in-

fluya ni en el espesor qe la napa, ni en la reparticién de presiones en ella.

Fig. 106

NP 2 : d
Desde entonces no influye en el gasto y, segln lo dicho, las derivadas 7;?—
¥ ;g que eran positivas se han anulado y, por lo"tanto, Q se ha hecho
un méximo. Este ra.moclmo e puede generahzar a cualquiera Eorma de napa.

¥ a cunalguiera furma de umbral.
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Supuestas estas hipétesis, apliquemos el teorema de Bernoulli a una
moléoula en su trayectoria, desde una sec-
cibn A, (Fig. 107), donde empieza la de-
presién superficial y son paralelos aun los
filetes, hasta la napa contraida,-en la sec-
cibn en que las trayectorias som concén-
tricas, suponiendo -muy alta la barrera
para que la velocidad afluente sea des-
' preciable. Si tomamos como plano de refe-
rencia al horizontal gue pasa por la cres-
ta y -aceptamos vertical la seccién con-
traida que contiene al eje 0Z, el teorema
dice:

. . P u?
1) : ._:—!-z—}-—-;r—-f-g—g'

siendo ¢ el peralte del filete inferior, % la cota de la trayectér‘m sobre ese
peralte, p la presién y » la velocidad de la molécula en la napa contraida.

La ecuacién general de la Hidrodinimica referida al eje OZ aplicada
a la molécula en el punto de cota z, es

1 dp __ u?
i T e 3 _

si llamamos R el radio de curvatura de la trayectoria en N. En wvirtud de la
hipétesis de concentricidad aceptada: R =R, + z, sieido R, el radio de cur-
vatura del filete inferior (Fig. 107) y, por lo tanto:

1 dp : u?
* | PSRl
Derivando respecto a z la ecuacién.?) de Bernoulli, se obtiene: +
=~
1 dp u du
e  ——— =0
1+ Y dz. + g dz
5 iy . 1 dp
ecuacién que multiplicada por g y despejando _F S
’ i dp __ du
5. I :

Igualando Ias_eeuaciones 2) y 3) obtenemos: .

w _ du

Rn"{'-" — dz

Separando variables e integrando indefinidamente, se llega a:
logh (R, + 2) + logh u= Cte.

4) : ' (R, + z) u==_Cte.
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Llamando %, la velocidad del filete inferior y u; la del superior, equi-
vale a pomer: i

.

5 toBo= 1y (B + o) =u (B, +2)

¥ se obtiene de la ecuacién 5):

Introduciendo un parfmetro k= -
(]
i _ -
: b=
6) B, +4e

de donde se deduce:

ek

6a) Ry

El teorema de Bernoulli, aplicado al filete inferior ¥ s.uperior, respec-

tivamente, notando que _f es nulo en ambos casos, por ser la napa libre, es:
- % . . !
al i
H=¢+ 5 de donde: u,=\/29 (H —3s)
7) g2 N - N
H=¢t+ ¢+ ; de donde: w;=\/2g (H —e—e¢)

29

Introduciendo estos valores y el de K, de 6a) en la ecuacién 5), obr
tenemos: - et 7 .

= VEE=8 =(g—f +¢) VEE=—0)

ecuacién que nos da las relaciones signientes:

e=— (H —s) (1—Ek?)
8) . s .
Ro=Fk (H—e¢) (14 k) B
+ Obtenidas estas relaciones ertre los elementos de la seccién contraida,
que son deducidos de la hipétesis de concentricidad, estudiaremos el gasto que
escurre sobre la barrera. El filete que pasa por .N tiene un- gasto elemental
por unidad de ancho: dg=u dz. El gasto total por unidad .de ancho seri la
integral: s :

e
m o= u dz
B ; o

Reemplazandb aqui el valor de w deducido de la ecuacién 5),.obten-
dremos:
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R,4e
o .Rﬂ

9a) q = u, B, logh

ecuacién en que substituyendo u, por su valor dado por 7), R, por el dado
: R, +¢

por la segunda de las relaciones' 8) y motando que ———— &

e k , queda:

q=\75 (H—otk (1 + k) logh -;—

expresién que dividids y multiplicada por a1 resulta:
9b) | —1_‘_)'1:;(1 k) logh — g /35 H
q —( T + k) log T H Va2gH
Se tiene el coeficiente numérico de gasto:

: A 3
€ 1
10) m=(1—--ﬁ—) k (14 k) logh ——
que ha de ser méximo, segiin la segunda hipétesis, paﬁ. que el gasto lo sea.
En el primer factor de m aparece la contraccién inferior; si se prescinde
provisoriamente de las variaciones de este primer factor, extremando los de-

més factores que forman el coeficiente: k (1 4 3‘:) lagh—;-—y se iguala & cero
la derivada, se obtiene:

1
109"! T

. X
—1+2klogh + —k=0
Se satisface esta ecuacién para k=0,4685, o que nos da para estos factores
¢l valor:

‘11) k(4R Iogh—;— =0,5216

Be puede calcular la contraccién en funcién de %k en el vertedero en-
trante, disposicién teériea andloga al tubo de Borda, suponiendo segnida
que ella varia linealmente con el ingulo, seglin la ley que expresa la relacién:

S

en que ¢, es ¢l peralte del filete inferior en el vertedero entrante y & el co-
rrespondiente en un vertedero inclinado de un éngulo ¢ con la vertical. Con
esta eeuaclén se obtiene efec‘tlvamente en el vertedero vertieal (¥=0),
i

-BT 25 , ¥ en la-pared grnm o catarata (t.— —_ ——) el valorT=O.
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El cﬁ.ﬂb de ¢, se efectiia aplicando en el vertedero entrante dispues-
to en forma andloga al tubo de Borda, el teorema de lds cantidades de movi-
miento a la masa liquida comprendida entre la
seceibn AA (Fig. 108) y la seccibn de la napa
contraida ‘de peralte méximo, secciém vertical en
que las trayecforias son concéntricas. Para la
aplicacién”del teorema se puede suponer que el
descenso de presién en la vecindad de la cresta
no llega al punto C, es decir, que en la cara CD
rige la ley hidrostitica correspondiente al nivel
libre 4. Se elige como eje de proyecciones uno

Fig. 108 horizontal y se calcula el incremento de las can-
tidades de movimiento que corresponde a la masa del gasto en la unidad de
tiempo. Lia masa de un filete que en la unidad de tiempo entra y sale de los

limites fijados y por unidad de anchura es :-g— u dz. Si notamos que la velocidad

del filete en 4.4 es despreciable y que en la seccién de la vena contraida vale
u«, el inecremento por unidad de tiempo de su cantidad de movimiento serd

; u?dz. El incremento total por unidad de tiempo de las cantidades de

movimiento correspondiente a la masa que entra por AA y sale por la napa

contraida es, por conmgmente —— / u% dz. El resto de la masa no varia de

velocidad. De las fuer:ms que obran, las que dan proyecciones sobre el eje ele-
gido son, si descontamos la presién atmosférica, y suponemos despreciables los
frotamientos, las presiones en las caras terminales ¥ en la cara CD. En la cara
AA la presién sobre el trozo inferior BA es igual y de sentido contrario a
la de la pared CD. Queda como saldo la presién en el trozo superior AB, que

vale: - —por unidad de ancho.- En la napa contraida, la resultante de las

presiones seri:
e
—_— pdz
0 .

siendo p la de un punto cualquiera de ordenada z. El teorema dice:

e - €4
I/ uzdz=72 —f pdz
9 0 Jo '

De la ecuacién 1) aplicada al vertedero entrante se deaprendé;

p=Y(H—¢.;z S :; )

- Introduciendo este valor de p en la ecuacién anterior hd dnﬂd:endo por
" =, se tiene: > _ . ]
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-_f u’dz———m—-Hf ds-{-;,/ dz-}-[zdz-}-—-—-f u? dz
0

Slmphfmando, eJecutando ¥ reemplaxando el valor de u® por: u,?

= +'s}=
7 finalmente el de %2 por el deducido de la ecuacién de Bernoulli: u,® = 2g
{H —e,), se tiene: _
& (2" e ot o
(H —s,) B, : W‘_‘—“——-—Go (H .

Ejecutfndo, reemplazsndovlos valores de E,-y de e, por los dados por
las ecuaciones 8) y despejando, se obtiene en el vertedero ertrante, como valor
-del factor de cuyas variaciones se habia preacmdldo provisionalmente, el si-
guiente: :

13)

1 :
a+rfa—mnt SR
Este factor se hace maximo. con el valor de ¥ que hace minima la ex-
presién (1.4 %)% (1 —k), que es k= 0,5, por lo tanto, con el ;valor k = 0,4685

qque hace maximo el otro factor de m, sus variaciones son efectivamente despre-
-ciables, ecomo provisoriamente se habia supuesto.

& g v.al_or

El vBor k-=0,4685, o sea, pricticamente, 0,5 da para yoi

0,2302 y para el coeficiente de gasto del vertedero entrante:

A :
14) . m == (1—,0,2302)" X 0,5216 = 0,352

Por analogia, segfin-Boussinesq, se prescinde también de las variaciones
del primer factor. en vertederos de cualquiera inclinacién y se obtiene, pof lo
tanto, como coeflclente de gasto:

: BT
15) _m=I 1—0,2302 (_} +i_;_)] X 0,521€

En el vertedero vertical seria:

6) . m= (+—0,1151)% X 0,5216 =0,4342

que es el valor del ‘coeficiente. caleulado por- Boussinesq, con un niimero de
-cifras que excede realmente lo que permlten las aproximaciones aceptadas para
el céleulo. *

La teoria de Boussinesq debe su éxlto a'la coincidencia de sus resultados
en el vertedero vertical de napa libre con la experimentacién de Bazinj;.ella,
que fué extendida por su autor a las- ap Ilbres, necesita, para abordar
<l problema, recurrir en esos casos a los valores empiricos de las presiones que
-obran.debajo -de la napa, de modo que. més légico pareée tomar sencillamente,
sin complicaciones. iniitiles, directamente, los coeficientes experimentales. La
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variacidn lineal de la contra.c;:ién con el dngulo, dista bastante de la realidad.
_El vertedero de napa libre de &ngulo — -; puede equ.iﬁ.aler a la pared gruesa,

nd . L s
pues ast como en el vertedero entrante s=.—2— es necesario una barrera con

paramento vertical, ademés de la parte horizontal, también podemos suponerla.
en'el otro caso’ extremo; . el coeficiente que se obtieme aplicando la. teoria.
- (m=0,5216), se aleja mucho del valor teérico que sentaremos después ¥
de los experimentales que-coinciden con éste.
Los autores modernos, aun les £raneeses reducen su exposicién al ver-
‘tedero de mapa libre, como 1o hemos hecho (1).
. A continuacién va una comparacién entre los elementos que se pueden
.calcular por medio de la teoria de Boussinesq y las experiencias de Bazin, par-

tiendo como se ha visto en el vei'ted_éro vertical con%: 0,115 v k=0,4685.

v

Pﬁga%da Bazin en la napa libre, el valor e,xperime.ntal—f—-= 0,112.

- H

_ E‘%‘:‘“’ * [ Boussinesq: *“5—= (1—0,115) (1—0,4685%) = 0,690

la napa | . . 8 ol .

Velocidad y presion en el interior-de la napa contraida:
3 . .4
02 T B
: 2g9gH ‘v H
5.0 i3
PE ‘H = :
Boussinesg | Bazin Boussinesq Bazin

0.0 0,00 0,885’ 0,885 0,00 . 0,00
01 0,069 0715 ~ | 0731 0,101 0,098 | -
0,2 0,138 0,589 - © 0,606 0,158 - 0,159
03 .| 0207 0,494 . 0,520 0,184 0,180
0,4 0,276 0,419 : 0444 | 0,190 10,182
0,5 0,345 : 0'38'0 0,400 0,180 . 0170
0,6 0,414 .0, 313 0,360 |- 0,158 . 0,145
0,7 0,483 0.275 ) 0, 326 < 0,127 0,114
.08 .| 0,552 0,244 ) 0287 0,089 0,084
0,9 0,621 0,220 y 0,270 - 0,044 0,042
1,0 0,690 0195 . | - 0246 . 0,00 0.00

(1) Mouret.—Cours d‘Hydraulique Gémersle. 1922, pég. 610.— Eydonx.— Hydrauli-
que, pég. 258.— Forehheimer., Hydraulik, 1014, pig. 306.— Bpataro. Idraulica teorica
© sperimentale, tomo IX, phg. 1094. Los autores norteamericanos no la mencionss, como
King, Merriman, Russell; solamente Hughes y Bafford la exponen suci-ntamente, (phg. 193)-
Ninguno de los antores eitadas le deﬂ.lea lpﬂl de tres pAginas,
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De los- valores experimentales de la relaclﬁn

H’ es faeil dedueu

que la velocidad media en la vena cuntra.lds de un vertedex-o de pahed del-

gada, napa libre es 0,68\/2gH, es deeir, qne el coeficiente de velomdad vale
¢ =0,68 =

46 ?alucida.d inicial — En vertederos de anchura igual o eomparable
a la del canal o estanque de aduceién, se puede despreciar la -velocidad - iniciai
solamente cuando la alturg de la barrera es muy grande con respecto a la carga
La velocidad inicial disminuye la contraceidén.inferior, como lo demuestran

las experiencias dé Bazin que dieron para la razén *".ESI_ los valores siguientes,

en funeién de -

{l

si a es la altura de aguas arriba del vertedero:

H
. a . 4 -I 4
—_— = I 2 3 4 &
H :

h}% = 0,096 b,;oa 0,206 = 0,209 0,110

La introduccién de la velocidad en el teorema de las cantidades. de mo.
vimiento, aplicado al vertedero entrante para caleular. la contracoién, da resul:
tados complicados; por eso se hace el siguiente raciocinio, més sencillo, aunque
menos racional. La carga H es, como se ha dichio, 1a sama de la carga.mesu-

" rable -k y la.altura media de' velocidad im'cial a ; introduciendo estos

U2
: 2g
valores en la ecnacién del gasto: g = 0,434 H\/ 2gH, se obtiene:

R EICEE D

17) . = 0,434 (k--‘-.a

q_0434(1+a j‘) k\/_

el coeficiente de gasto que toma en mnta la velomdad inicial y lo ds en fun.
cién de la carga mensurable es, segiin esto:

m= 0,434 (I + 2%1 )% .

expresién en que:
“h+e—  h+a

aproximadamente con m = 0,45 da:

7. — q mh\2gh '

- .

045K ~\/2g -

o2 =
- h4a
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Por consigniente:

18a) ™ = 0,434 ('1 + 02 u'___(xi'_aﬁ*)f

.Desarrollando la potencia del paréntesis y tomando en cuenta solamen-
te los dos primeros términos obtenemos:

. 2
18b) m = 0,434 (1 "'-io’z)“_(h_-i-h_aiﬂ_)

El coeficiente « depende de 183 condiciones de aguas arriba de la ba-
rrera. Serd poco diferente de la unidad si esas condiciones originan un rfo de-
prim:do y diferiré mucho de ese valor, si uno peraltado. De modo que en rigor
mo se le pueﬂe asignar un valor tnico. El caso corriente es que, por efecto
de la barrera, se origine un rio peraltado, en el cua] las aceleraciones nega-
tivas de velocidad crean la gran desigualdad dé velocidades; tal es el caso de
las e'xperiencias de Bazin, y Fteley y Stearns, que dan al valor medio « = 1,6
¥ las consideraciones analiticas de Boussinesq que conducen al valor @ =—1,57.
Aceptaremos, pues, con la salvedad indieada; a= 1,6.

"~ Redondeando cifras se obtiene finalmente:

-

h2

19 — 0,434 4021 "
) WO O o

47, 000!1018111.03 experimentales de g'aato —Enfre los expenmenta.do-
res maés. prohJos sobre el tipo de vertedero que nos ocupa, podemos colocar a
Francis en EE. UU, (1852); Fteley v Stearns, también en EE. UU. (1877);
Bazin, en Francia (1888-1898); Frese, en Alemania (1890) y Rehbock, tam-
bién en Alemania (1910-1929); King, (1918), ¥ los que después se indican.

Apuntaremos aqui sumariamente, la férmula de Francis, usada en

EE. UU. e Inglaterra, que si se presemde de la velocidad inicial, es: Q =1, 84 h%
lo que da m = 0,416

Bazin, de sus expenenclas, dlo para m la férmula:

0003

)(1+055

SR——— e

Como las experiencias fueron hechas en un vertedero de 2 mts. de lon-
gitud, con cargas comprendidas entre 0,08 y 0,55 m. y alturas de vertederos de
0,24, 0,35, 0,50, 0,75 y 1,13 mts. esos'son en rigor los limites de aplicacién
de la férmula, La cresta, como ‘indica la figura 109, estaba formada por un
palastro de 0,007 mts.” Acercdndose a las condiciones del experimentador se
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puede conseguir en aforos indirectos una precisién -que no excederd de 1,5%.
Los valores de m de esta expresién aparecen tabulados en la tabla N.® 12 (1).
Rehbock ha experimentado vertederos de pared del-

gada desde 1911 hasta ahora; ha dado 4 férmulas (1911,

© 1912, 1913 y 1929). Sus experiencias, muy prolijas, hechas
Y 0.27 . en Karlsruhe, se caracterizan por las precauciones tomadas
I para regularizar la corriente aguas arriba del vertedero,
disminuyendo asi el coeficiente de la altura de velocidad-
afluente. :

La férmula de 1929 (2), es la siguiente:

e —j- (06035 + 0,0813 —g’- +—-——-°'°:°°,9 )(1+ ———0’0:11 g

. Esta expresién, que es el resultado de. las experiencias de Rehbock he-
chas entre 1911 y 1929, coincide muy bien con las de Schoder y Turner que
se citan después, con las de Lindquist (1926) (a=0,5 m.; y h entre 0,12 y
0,45), Schaffernack (1915) (a=0,56 m.; ¥ h entre 0,03 ¥ 0 ,31), las de Eidge-
nossisches Amt fiir Wasserwirtsehaft (Berna 1926), (a = 0,8 m.; y h entre
0,10 ¥ 0,8 m.), y las de Jones (Universidad de Cornell, 1927), (a = 0 76 m.; ¥
& entre 0,012 v 0,41 m.), en total 2720 experiencias, ademés de las de Rehbock
Da en casos andlogos a los de la experimentacién errores ‘que no llegan a 1%.
Es de gran utilidad en aforos por vertedero en laboratorio. En la Tabla N.° 13
puede verse los valores del coeficiente m para efectuar célculos.

También ha experimentado King, en la Universidad de Michigan (1918),

que da para m la expresién:

_ " 0,402 2
@) m =S| 1+ 086~ o]

La Sociedad Suiza de Ingenieros y Arquiteetos (S. I. A.) (1924)-, da
{a férmula: . N

; 1 . h2 2
23)  m=0410 (1 + m) [ 1404 m,]

esta expresién, que corresponde a muchas experiencias en condiciones de re-
gularizacién de la corriente, es vhlida para cargas comprendidas entre 0,025

(1) Dice Bsnn que la férmula simplificada: —_
.
m = 0 4€5 4 0,21

Bt+at i
da unn aproximacién sufieiente para eargas comprendidas entre 0,1 y 0,8 m. Esta férmula es
muy parecida a la tebrica 19) e indica que con un error méximo de £% .la velogidad ini-
eial no influye en el gasto si —_ P ‘ '
mo fuflngs oo, oL geio- sl g

(2) Wassermeasung mit scharfkantigen Uherfallwehren (1929).
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¥ 0,80 mts. y alturas de barrera superiores a 0,8 m., siempre- que dicha altura
sea mayor que la carga. Puede usarse mediante ‘los siguientes cuadros:

h ) 1 a - h?
el Ll b o vy ) % e ke = i)
0,025 0,425 1 ! 1,125
0,050 0417 1,05 1120
0,10 _ 0414 1.10 1113
- 0,15 0,413 1,20 1,104 =3
0.20 ' 0.412 1.30 1095 -
0.30 04115 1,50 1,08
0,40 0,411 2,00 1,056
0.50 : 0,4105 3,00 1,031
0,70 0,410 5,00 1,014
0,80 2 0,410 10,00 1,004
: 20,00 1,001
) : = 1,000

Esta ecuacién da resultados muy parecidos a la de Rehboek.

Posteriormente, Schoder y Turner (1927), en la Universidad de Cor-
nell, como resuttado de 2438 medidas (1) con cargas variables de 0,003 m., a
0,84 m., alturas de barrera comprendidas entre 0,15 y 2,3 m. y longitudes de

vertederos de 0,3 a 1,3 m., dan la férmula:

Us?

29

expresién no homogénea, criticada por Lindquist, y en que Uy es la velocidad
media de la parte de la corriente afluente en la seccién de. la.carga h superior
al nivel del umbral y U, la de la corriente afluente en la parte inferior al um-
bral: -Parece poco 16gico llegar .a una expresién de este tipo con tantas ex-
periencias; considerando que para usar esta férmula hay que efectuar la me-
dida previa' de la reparticién de velocidades de aguas arriba; evidentemente
seria més rapido medir las de la vena contraida, ya que proponen estos au-
tores medir velocidades, ¥y no usar f6fmula alguna. También es de notar que
las velocidades afluentes varian en formas' muy diversas seglin las eircuns-
tancias. tanto en el sentido vertical como en el transversal (2).

.
. 5 o
24) ) '.Q=0,416‘lh\/2gh(1+g_znr T L1k

(1) De estas experiencias, 1276 fueron hechas por Schoder y Turmer y el resto
por los sefiores Dawson, Martin, Jones, Meyer y See, y Weber. :

(2) Posteriormente el ingeniero C. G. Cline (Proceedings Am, Soc. C. E, Enero de
1934), aprovechando las experiencias de la Universidad de Cornell que sirvieron & Behoder
¥ Turner, ‘da para el gasto de un vertedero en pared delgada sin contracei6n lateral con
carga h, longitud I, y altura de barrera a, la expresifm: *

Q = 0,3044  1,0654 % 3 (3,208 M)l 3¢ 10 k h m¥/s,
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"

. 'Las experiencias de Bazin fueron hechasal aire libre, en un canal de
concreto; Rehbock y los demds que experimentaron en laboratorio (King; Scho-’
der y Turner), tomaron precauciones especiales para. tranquilizar la corriente
afluente y obtener superficies libres, invariables y tersas, por medio de rejillas.
El efecto de estas circunstancias es, evidentemente, el de disminuir las desigual-
dades en’las velocidades, o sea, han acercado a la unidad el coeficiente a. En
las experiencias de Bazin, como es légico, con velocidades diferentes entre si en
la corriente afluente, influye la anchura del canal y'su férmula no es rigurosa-
mente aplicable en canalés de anchura diferente al experimentado. A eso se debe,

en ella los exponentes valen:

: 0,890
i = 1,521 hewent b T
1 4 36,521

Esta complicada ecuacién, netamente enpiriu segin la expresién de su aitor, da
I:runu mnltados, qQue son muy semejantes a los que dn la £6rmula de Rehbock ¥ la de la-

A’ continuacién va un cuadro de coeficientes m, calculados haciendo con la cién
Is razfn . Q
—_— = m
th \V2gh i F

Valores del coeficiente de gam m

r ) Altura de barrera en metros
Carga
en
metros

015 | vz | o045 | 060 080 | 1,0 1.5

1

0,05 0,437 | 0,429 | 0428 | 0426 | 0,425 | - 0424 | 0424.| 0423 0422
0,075 | 0438 | 0,26 | 0,422 | 0421 | 0421 | 0,420 | 0,419 | 0419 |. 0,416
0,10 0444 | 0427 | 0,422 | 0,419 | 0418 | 0,417 | 0,416 | 0,416, | 0,414
0,15 0,456 | 0432 | 0423 | 0421 | 0420 | 0417 | 0415 |- 0,414 | 0413
0,20 0,469 | 0,437 | 0428 | 0422 | 0421 | 0,418 | 0,416 | 0415 | 0,414
0,25 0,488 | 0,447 | 0,433 | 0,426 | 0423 | 0421 | 0418 .| 0,417 | 9,416
0,30 0,505 | 0,455 | 0439 | 0,429 | 0425 | 0,424 | 0421 |. 0410 | 0417
0,35 | 0,523 | 0,463 | 0443 | 0,434 | 0,420 | 0,427 | 0,424 | 0,422 0,419
0,40 | 0,542 | 0471 | 0,449 | 0,439 | 0,432 | 0,430 | 0,426 | 0,424 | 0,421
0,45 0,362 | 0,479 | 0455 | 0,444°| 0436 | 0,434 | 0429 | 0426 | 0,423
0,50 p— 0,488 0,461 | 0,449°| 0,440 0,437 | 0,432 | 0429 0,424
0,60 veewe | 0,509 | 0473 0,459 | 0,448 |7 0,443 | 0,437 | 0434 | 0,428 |
0,70 veees | 0,380 | 0,486 | 0467 | :0,456 | 0,450 | 0441 | 0439 | 0,433
0,30 vevee | ween | 0499 | 0,478 | 0,463 | 0,456 | 0,448 | 0,446 | 0,437

En el Proceedings of A. S. C. E. de Septiembre de 1934, viene la férmula de B. Me.
Millan, basada como la de Cline en las experiencias de Shoder y Turner. Se ve que no se
da por resuelta atn la cdestifn de los vértederos verticales de mapa libre.
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‘en parte, sns, diferencias- con los demés experimentadores. Es de notar que
Rehbock estudié su férmula teniendo en vista la similitud mecénica. (1).
Cargas mayores han sido experimentadas por Rafter (1899), Horton
¥ Williams (19'03) también en la Universidad de Cornell. El primero llegé a
cargas de 1,43 mts. en vertedero de 2 mts, de longitud y de 1,59 de altura, encon-.
trando para las cargas que se indican (en metros), los mg‘menbes coeficientes :

h =068 ° 0,80 1,00 1,20 143
—:— —043 . 0,51 0,63 0,76 ‘1,82

m —0,416 0,419 0,422 = 0430 . 0,438

Los otros experimentaron en un vertedero de 4,85 m. de longitud y 3,43
m. de altura y alecanzarop cargas hasta de 0,7 metros. No detallaremos aqui los
resultados de estas experiencias, que pueden consultarse en Hughes y Safford
v en las tablas de Williams y Hazen. S6lo observaremos que la férmula de
Bazin extralimitada a estas experiencias, da diferencias muy pequefias con
las de Williams y hasta de 6% por exceso con las de Rafter. De modo que
la férmula “de Bsmn puede extenderse a estos casos cuando no se quiera mayor
precisién.

La férmula (19), da mucho mayores diferencias, por exceso, en estas
grandes cargas.- La razén de ser de este exceso estd, en parte, em haber des-
preciado los frotamientos en el planteo analitico.

En resumen, no es posible pretender: obtener, aplicando una férmu.la 0
un coeficiente experimental en un vertedero de pared delgada con mnapa libre,
una preecisién que evite un error de 2% en el gasto, como término: medio. Pro-
viene de la forma de experimentacién y de los errores inevitables de medida. En
la practica. para céleulos del ingeniero, basta usar la férmula de Bazin en ca-
nales al aite libre y cualquiera de las otras experimentales si se han tomado
precauciones para evitar la turhulencla. de la. corriente afluente.

Esempro 1.—;Qué gasto pasa sobre una barrera de I mt. de altura,
cuyo umbral es un palastro de I em. colocado en un canal de 2,50 mts. de an-
chura, si la carga medida.2 mts. aguas arriba es de 0,42 m. y la napa es libre?

(1) Haciéndose cargo Hégly, ayudante de Bazin en estas experiencias, precisamente
de las desigualdades de los resultados de las féirmulas (Annales des Ponts et Chaussées.—
Oct. 1937) explica esas diferencias por las mismas razones que aqui damos y dice que la
férmula de Bazin equivale a las demds que suponen corriente afluente muy tranquila agre-
gando al d inador de la fracci6n del l.er paréntesis la cantidad 0,10, quedando enton-
ces. esa ‘fraeceién en la forma

0,008 :
h 4 0,10 S
Igual correccién bastaria hacer-'en su propia férmula 28) de la pag. 226 cuando
hay agua tranquila en la corriénte afluente, pues la fltima fraccién del l.er paréntesis se
0,007 '
W 010

escribe . AAun reconoce una correccifn anfiloga en vertederos trinngulares, pues el

2.0 término seria __a_'a.&_ (Véase Ncta N.o 1 .de la phigina 2381). |

B + 0,06
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La férmula (79) nos daria un coeficiente de gasto:

¥ : A g AN
_ m=0,434 + 0,2 o ) = 0,452
que multiplicado por el valor de h / 2 gh segin Ia Tabla N.° 11, nos da un
gasto g = 0,547 m3/s por metro d¢ longitud' del . vertedero. Por lo tanto,.
Q = 0,547 X 2,50 = 1,367 m®/s ¢én todo el canal.

La Tabla N.* 12 (férmula de Bazin) nos da inme@iatamente: m = 0,434, .
o sea, un gasto unitario de g = 0,434 X 1,21 = 0,525 m?®/s y un gasto total
Q = 0,525 X 2,50 = 1,313 m?/s,

La Tabla N.¢ 18 (férmula de Rehbock) -nos da m=0,427; un gasto
" unitario q_0,516‘ ¥ un gasto total Q — 1,292 m?/s, )
-—:-—-: ;33 =238 y h=0,42 nos da
el coeficiente de gasto m = 0,411 X 1,044 = 0,430, es decir, menos de 0,7% de’
diferencia con Rehbock y casi 1% con Bazin, y su resultado eay6 entre ambas,

"Como se ve, la ‘diferencia de Rehbock con Bazin es pequefia: sélo de
1,6%. En cambio, entre Bazin y la férmula tebrica la diferencia sube a 4%.._

La ﬂ‘mnula suiza (23), para

EJEMPLO 2—;Que carga tomaria en el mismo tertedero un gasto de-
2 m3/s escurriendo con napa libre? :
Se procede por tanteos, notando que el gasto es aproximadamente

q = 0,45 hi V/2g; o sea que:

q §_ ¥
h= (—————)"= 0,63
, (0',45_\/29) gt~
En el caso del ejemplo, el gasto por metro de anchura es g —

Comenzaremos al tant-eér con: h = 0, 6‘3 5.0, 8‘% _0 54 m

De las tablas ﬂbtenemos con esta carga: i \/29 .ﬂ, =176 m”/s
Bazin da m = 0,439, Rehhock m= 0,434 y la férmula suiza m =— 0,440
c.amo se ve. la diferencia méxima no aleanza a 1,5%, Se obtendria segin Bazin.
0—0439 X 2,5 > 176 = 1,93

en vez de 2 m3/s. Para. hacer un nuevo tanteo’ se nota que si se prescinde de
la variacién del coeficiente m entre dos cargas que difieren poco, los gastos (el
que es dato @ y’el @: que resultd del tn.nteo), son proporcionales a las poten-
cias § de las cargas:

3 : %
01 = (-{:—) 0 sea: k=(—-§T~) X hy

En nuestro caso:

( 193) % 0,54 = 0,555
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Efeotivamente, para h = 0,555 m. se tiene 'Ia\/ﬁﬁ = 1,81 ; ¥ m, segim
‘Bazin, no varié y por lo tanto

. Q....O439x 25)(1,81-—1,9911:3

Vertederos inclinados.—La inclinacién hacia aguas arriba aumenta la
<contraccién inferior y la melmaclén hacia aguas abajo la disminuye: o en otros
términos, para una misma.carga el gasto disminuye con la ineclinacién hacia
aguas arriba y aumenta con ld lLiacia aguas abajo. Sin anotar aqui los resulta-

.dos tedricos de Boussinesq, que‘calzan bien con los experimentales de Bazin,
he aqui los coeficientes experimentales de este autor, por los que hay que
multiplicar los gastos de un vertedero vertical - de la misma ecarga, altura ¥y
longitud :

! IBn::.lIe ' angulo Coeficiente
|__altara | ~ -
a7 4% oo - 0,89
| 1/, c 480 | - 0,93
: . 2/, . 33"'1 / i : 0,94
1/, 18247 0,96
0 ' 0 1
7 — 18°4" 1,05
. N A 1,09
=3, Py oaadge S 1,12
—2/y | . — 637 ‘1,14
—4 |7 — 6 1,10 (

Cuando el talud es demasiado suave hacia aguas abajo, equivale a una
contrapendiente. La gran longitud gque requiere la barrera hace que los frota-
mientos, absorbiendo carga, disminuyan el efecto de la ineclinacidn. Esto se
observa en angulos mayores de 60"

EJeEMPLO.— Cuél habria sido el gasto en
el ejemplo_ 1, si el vertedero, en vez de ser vertieal,

hubiera tenido una inelinacién de '%ha.aia aguas

abajo? (Flig. 110)
Segitin la férmula de Bazin habria sido de:

Fig. 110 2 Q =1,313 X 1,12 = 1,47 m3/s."

.EJEMPLO 4.—} Cudl habria sido la carga en el segundo -eJemplo si la
barrera en vez de ser vertical, hubiera temdo una inclinacién de 2 de base por 1
~de altura hacia aguas aba;o?
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Vertederos en pared delpada. Contraccidn lateral.

El coeficiente que relaciona el gasto del vertederé en cuestién con el
vertical, es 1,14 segiin el cuadro anterior; pero siendo los gastos proporecionales

a la potencia -‘;— de las cargas, se tiemen las ecuaciones siguiéntes para obtener

la razén entre ellas:

Q= m'\/@ ;ki-:: 1,14 m\/2g k;i
B 055
= = == 0,51 mts.
(1,14) 2,07 '

48, Contraccién lateral —El estudio analitico del femémeno de la con-
traceién lateral presenta dificultades hasta ahora no salvadas. L.os primeros
experimentadores, asimilando su efecto a una reduccién de la longitud util
del vertedero, daban la s‘igniente' férmula para la eontraccion en amhos lados:

25) Q=m (I—2nh) k\/2gh .
en que () es el gasto total y n es un coeficiente que relaciona la anchura per-
dida en la contraceién de cada lado y la carga; ! es la longitud total del sa-
cado. Cuando la contraccién es completa, n vale segin Francis 0,1 y descien-
de cuando no lo es hasta 0,06 segiin las experiencias de Fteley y Stearns.

" La ecunacién de arriba se puede poner:

23&)' Q:m(l—Qn--—?—-)lk\/’gh

lo que indica gue la contraceién lateral disminuye el coeficiente de gasto.

El coeficiente n = 0,10 parece indicar que la contraccién lateral com-
pleta es précticamente igual a la-inferior degla napa, avaluada como se sabe en
;!-:_0,11. Se verificaria la contracecién completa cuando el canal de aduec-
cién deja un espacio mayor de 3k a cada lado del vertedero. Como.la con-
traceién lateral perturba la distribucién de presiones y velocidades en el in-
terior de la:vena en un espacio apreciable de su vecindad, es también necesario
que la longitud del vertedero sea mayor que 3 para que las perturbaciones no
se -encuentren en el interior de la vena. Segin esto, la -contraccién lateral es
perfecta si el canal de aduceién tiene una anchura mayor de 9h. A

Al introdueir la correceién por velocidad €nicial en el coeficiente m de
una napa contraida lateralmente hay que tener en cuenta la mayor anchura
del canal de aduecién, En adelante, al tratar de la contraccién lateral, llama-
remos L a la anchura del canal de aduceién y I a’la longitud del ve\rtedero. Si
la veloeidad influye, se tiene la ecuacién:

26{:)- Q =m, (1—2} )(h—+- ) h\/2g

‘0 sea:

263) mo (1= en'_)(z-f-a 21 )'}ah \/ 2gk

15 —Hidriuliea.
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siendo m, el coeficiente de gasto del mismo vertedero sin contraceién lateral y
sin velocidad inicial sensible. Segtin esto, el coeficiente de gasto m seré:

26 g —_ ok e
e) m=m, ( = 2n ) ( + a 2 h
En este caso, la velocidad inicial nos da Ians relaciones:
s @ _ mirNV2gk w __ . F R
=t a LT ta L 2k " IEhFar

tomando aqui m — 0,45, valor medio de suficiente aproximacién p'ara apreciar
u, 'y considerando 3610 los des- p1 imeros términos del desarrollo de la potencia

3
3 se llega a: )
I F 3 = h 2
—— e P ¥ —_— —_— —
m=m, (1 2n£)[+2zo;zo” h+ﬂ)]
no mtrodumrcmos aqui el valor tedrico m = 0,454 que da valores algo exagera-

dos del gasto. Pondremos, en cambio, los valores experimentales de Buzm
0003 2

W Y. « m?=0,55. Obtendremos asi la expresion:
- 0.003 ; h e BWogail o1
27 m=(0,405 + 222 Y (1—2on-")|- 14+ 055 2 = -
) (o405 + =5=) ( ”1)[ + 0,55 75 (k+a}"]
que en el caso especial de contraceién comipleta, o sea, n == 0,10 es:
: ; = I /] O{)O‘ﬁ 0,003 2 h2
27a) m = s —f W ET et
1) [0,403 (0081 =+ )+ ] [1 + 0055~z s ]

que da resultados muy de aeueld’con las ultlmas experlencias de Frese y
Hégly. s

... Han experimentado sohre ,veﬂederoa en pared delgada con eont.racclén la-
teral, Francis, Fteley y Stearns, Frese y Hégly. Este filtimo publicé sus expe-
riencias en los ‘‘Annales de Ponts et Chaussées’’ en 1921 con la férmula si-

guiente, que él llama “‘férmula completa de Bazin'’:

L—1 0,0027 A e il &
28)  mo=— (o,ms-—-o,oso =7 s ) [ 1+ 0,55 vE W]
Valida hasta cargas de 0,6 mts. y para toda clase de contracciones, com-
pletas. e incompletas, suprimidas de un lado, ete.,- para uno o varios sacados
que sumados tengan la longitud I. Calza bien esta moderna férmula con las pro-
pias experiencias dl,el autor y con las anteriores desde Lesbros hasta Frese. En
la Tabla N.° 14) va tabulada la férmula 28). 8i L =1, no hay contracclén late-
ral ¥ se cae en la fé6rmula 20) de Bazin.
. Baempro 1.—; Qué gasto escurre sobre un vertedero, cuya barrera tiene
0,80 mts. de altura y 3 mts. de longitud, ubicado en un canal que tiene.5 mts.
de anchura, de forma rectangiilar, si la carga es h==0,60 mts. y el nivel de
aguas abajo no mfluye en el escurrimiento? '
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) Aplicaremos la férmula de Hégly por medio de la Tabla 14. Caleularemos
previamente el valor de Pl B—de, 04; A — /_S 0,437
L 5 h4+a 06408 4

l 3
S i e
L;l nos da el valor 0,398 y la
inferior para Ti ¥ h de nuestro caso indica el factur 1,057,
Luego m = 0,398 X 1, 037_0-}13 Siendo & V 2gh = 2,06 y 1_3 mts.,
. el gasto que escurre serd:
: Q=10,413 X 3 X 2,06 =2,56 m® :seg.

- La tabla superior para los datos h ¥

Calculando con la férmula.27a), se obtiene: m = 0,393 X 1,037 = 0,408,
o sea, una diferencia de 1,29 con la de Hégly

EJempPLO 2.—¢ Qué carga habria tenido en el mismo vertedero el gasto
de I m®:seg.1

Haciendo un primer tanteo con el Bernoulli eritico como carga, sin dis-
minuirlo én vista de la contraccién lateral, se tendra

. s
1
ho= Vo— 7

A esta carga corresponde, calculando como arriba con la férmula de
Hégly un coeficiente m==0,40 X 1,018 =10,407, coeficiente que darfa un
gasto de @ == 1,06 m®:seg. (1). Si se prescinde de la pequefia variacién de m
para evitarse nuevo tanteo, bastard calcular la carga por la expresién siguien-
te, deducida de la férmula general:

= 0,225 mts. Be=0337=h

1,00
1,06

)* 0,337 = 0,324 mts.

)(h-——(

La contracecion puede ser imperfecta por existir muros guiadores ubica-
dos aguas arriba del vertedero (Fig. 111), a falta de expemnc:sh directas se
puede aceptar que la contraccién lateral tiene
. el mismo valor que la inferior del vertedero in-
\' clinado de dngulo igual al que forman los mu-
gz ros con la direccién de la corriente (angulo @
—_— en la Fig. 111). Aceptar esto es coincidir con
' . la idea anteriormente expuesta, de la igualdad
: de la contraccién lateral completa con la infe-
Fig. 111 rior del vertedero vertical. Segiin esto, se po-
dria emplear 1a férmula 27), con los signientes

~valores de n, experimentales de Bazin:

"(1) Como se veri después, en vertederos de cresta gruesa en ;]ne hay escurri-
miento eritutn ¥ mo hay pérdida de canga. ¢l coeficients de gasto vale m = 0,385, 1o que
hace ver ‘inmediatamente que en nuestro tanteo el gasto resulta mayor- q\la el de par-

0,407

tida en = 1,06 veces.
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tga= o 3,73 2 1 0,5 0,4 027

@ == 90° o T 63°30" - 45° 260400 21°50 15
n= T 01 0,09 0,07 0,04 0,013 0,0085 0,0030

. Este cuadro indica que si « es inferior a 15% no vale la pena tomar en
cuenta la contraccién lateral; conclusién experimental andloga a la que se ob-
serva en la contraccién de salida de los conos convergentes menores de 15°

En la Tabla N.° 15 aparece que los valores que toma el paréntesis

(I—Bn )de la férmula 27) con los # dados arriba,

EJeMpLo 3.—} Cudl es la carga que toma un vertedero de 2 m. de longi-
tud en la barrera de 0,5 m. de altura, situado en un canal de 3,5 m. de anchu-
ra, con muros guiadores de 45°, si la napa es libre y escurren 2 m®:s?

El gasto unitario es I m®:s. y el Bernoulli eritico corraapondxente es
B,=0,70 m. Aceptando k=0,9 B. lo que da h=0,63, para -principar a

tantear, se encuentra en la Tabla N.° 15 pard %:%mo 315 el coeficiente
h l 2 h 63
1—2n T = 0,975. Para T:c-s-? —:-0,5? Y para m—- 1,13 = 0,56

se encuentra en la Tabla N.° 14 que el iltimo paréntesis de la férmula 27)
vale 1,06. El primer paréntesis de la misma férmula aparece en la tdltima co-
lumna de la Tabla N.° 12. Para k.= 0,63, m vale 0,41. El coeficiente de gasto
es en consecuencia: m = 0,41 X 0,975 X 1,06 = 0,424, Como h \/2gh segin
la Tabla N.° 11 vale 2,21, el gasto correspondiente a la carga supuesta serd
Q =0,424 % 2 2,21 =1,87. Con este resultado se corrige la carga, caleu-
lando la nueva por medio de.la ecuacién ya conoeida:

h=h;'( g )%m{},ﬁ\' ( _1‘,2

o
; : )*=066 m.

Este célculo que supone que m no varia, es efectivamente exacto, pues,
recalculando el coeficiente para h=0,66 m. se encuentra nuevamente m —
0,425, la carga y el coeficiente satisfacen el gasto; es por. tanto esta cargs
~definitiva. .

49. Vertederos triangulares y trapeciales—En la seccién de peralte
méiximo de un vertedero triangular se puede aceptar sin efror experimental.
de consideracién, que la presién que hay en el interior de la vena es la at-
mosférica que la rodea, dado el pequefio espesor de ella. En consecuencia, la
aplicacion del teorema de Bermoulli desde la seecién de aguas arriba donde
se mide la carga h, hasta la seccién de peralte maximo del filete inferior nos
da para la velocidad en ésta, a una altura z del plano de carga el valor:
u=\/2gz (Fig, 112). Esta velocidad es comfin al elemento de &rea situado
en la altura z. Ahi el drea elemental es: , bdz, siendo pi su coeficiente de
reduccién. El gasto del elemento de seecién bdz es '

dg=w b \/ 2gzdz
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Llamando tg = a la semi-suma de las inclinaciones de los lados del
sacado con la vertical, tendremos -

=2 (h—2)iga
lo que nos da para el gasto elemental:
dg=2p tga \/ 2g (h—z) z‘} dz

El gasto total, integral de esfos elementos, seri:

s [ ¥
Q=21ga \/ 29 wy (h—2) 2" dz
o

~ /
b |
dr £ ” 1
wmfp.n'fr!ﬂt;
2

Fig. 112

La reduccién de cada elemento de drea depende probablemente de 2.
Llamando g un coeficiente de gasto, podemos poner:

Q=2;Lfgz\/-.2? ’ (h—2) z’L dz
Yo

29) Q:—%utgahg \/ 2gh
Experimentalmente se comprueba que p es un coeficiente de contrae-
cién, razén entre el drea de la seccién de la vena en la vertical del peralte
méximo ¥ el drea del sacado (1) y que la velocidad media en la vertical

de la vena econtraida vale:

30) . f U=—\/Tk
Generalmente se hace: m= —I%- mn yi K=mtgay/. l??,t
Entonces: . 7
31) T Q = mtg ak® \/Igh — kK

(1) Con este resultado experimental se puede calcular el valor de y en el vertd-
derd triangular entrante aplicindole el teorema de las cantidades de mnv;m:entu (Var-
tederos triangulares L. Cruz-Coke y C., Moyu, 1924).
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Segiin las experienecias, p" varid algo con el’dngulo y la carga, pero, en
general, se puede dar la cifra media de . ==0,62 para dngulos comprendidos
entre 15° y 120" y cargas entre 0,06 v .0,30 mts. Ese valor de la .contraeccién,
como se ve, es poco diferente del que se mide en orificios de pared delgada.

- Entre los mismos limites, ¥ ‘con errores que no suben de 5% en cada
4ngulo, se pueden dar los signientes coeficientes de gasto, deducidos de las
_experiencias hechas en Chile por los sefiores L. Cruz-Coke y C. Moya (1).

a = 15 30° 45  60° 75°  90° 1050  120°  150°
m = 0355 0342 033 0322 0317 0314 0316 032 0355

K = 020 040 0,60 0815 108 1,39 184 247 588

m
040
038 i N ° Son experiencias del dngulo de 120°
i‘/ \\ o
036 f‘\ \.\ “--...____ 2
] N R
034 a e T - — ——
N 0 3 A s o
P/ 'I“"-F:h ™ A a5t
a.,az;—_ = _____°_ ] —— =jo0-120
0.30 - I'J
i
028
0.26/—
002 00¢ 006 008 010 012 014 016 Q18 020 Q22 02( 026

Pig. 113.

En la Tabla N° 16 y el grafico adjunto (Fig, 113) se dan los coefi-

cientes experimentales de gasto, segiin los resultados experimentales de los
ingenieros sefiores L. Cruz Coke y C. Moya, hechos en el laboratorio de la

(1) Tesis de los sefiores Crug+«Coke y Moya, Experiencias hechas en el laboratorio
de la Universidad Catéliea de Chile, eh 1923 y 1924, Los dngulos 740 y 1050 son inter-
polados; ‘el 150* es extrapolado. (Los valores apuntadps son redondeados buscando la
sencillez ‘aun a costa de la exactitud. Para aforos se usa el de 90° cuyos coeficientes es-
tin controlados por numercsas férmulas, En ese caso siempre se scudird a tara direeta’
si se necesita gran precisifn.
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w

'Wniversidad Catélica de Chile. Las experi_euciss citadas calzan muy bien con’
las de Barr (Engineering, 1910) y con las de Hégly (1921) (1) correspon-
‘dientes al dngulo de 90°. Para 90°, King, en la Universidad de Michigén, .(1916)
habia dado la férmula, que en-medidas métricas seria: K'—-*I,‘Msi h®47 vali-
da con cargas de 0,06 < h < 0,65 m.

Ultimamente, Easby, en la Universidad de Pensylvania (2)- ha exzpe-
rimentado los vertederos de 60" y 90°. Los coeficientes de este ultlmo dan con

las experiencias dé~Cruz-Coke y Moya; diferencias menores de——%, ¥ -llegan

hasta eargas 0,40 m. En el vertedero_qle 60° hay dzf:e;enm‘as hasta de 1,5%.
A contjnuacién van los coeficientes de Hasby en el vertedero de 90°. -

R = 01 015 020 025 030 035 040 m.
m = 0,314 0,313 0,312 03105 0,309 0,308 0,308
.. Woodburns (3), en la Universidad de Michign, en un .vertedero
triangular de 90°, experimentando cargas aomprendldas entre 0,158 y 0,562 m.
encontré los sngulentes coeficientes de gasto:

A = 0152 0,2 0,25 0,30 035 040 045 0,50 0,52
m = 0,318 03155 03135 0312 0,3116 02311 03102 0,310 0,3097

Posteriormente Hertzler, en el laboratorio de Coweeta (4) da para el ver-
tedero triangular de 90° la férmula que en unidades métricas s'efi_a: '

. Q = 2,47 ks

cuyos resultados vélidos para h > 6 em. calzan con los valores dados arriba.
"En el vertedero triangular vertical tiene poca influencia la altura de
la.barrera, como también la anchura -del' canal de aduccién, pues, la pequefiez
relativa del sacado de este tipo hace que siempre sea poco sensible la in-
fluencia de la velocidad inieial. A:n, en el vertedero de 90° no varia el gasto
con la altura de la barrera, aunque el fondo esté muy cerca del vértice del
tridngulo y la anchura empieza a influir solamente cuando el eanal de aduceién
(1) Hégly experimenté al sire libre con cargas hasta de 45em. y resumié sus
0,002

experianeias en la férmuola: m =051 4—__.- '(Annales ‘des Ponts et (Chaussées.
‘Nov«D‘ic de 1021).

(2} Tmnsacuon of Am, Sooxety, Tomo 93. 1829, Pég 1134. ~

(3) Transactions of American Society.—Tomo 96, 1932, pag. 392. .

(4) Civil Engineering- de Nov. de 1088.—Coweeta Exp. Forest.
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tiene una anehura menor de 6h. En el de 45° esta influencia e nota cuando la " -
anchura es menor de 4h. La poea variacién de los coeficientes de gasta en los ver-
tederos triangulares los acredita como método de aforo de pequeiios gastos, eomo
son los de regueras, acequias, ete, Es netesario notar que la medida de la carga
ha de ser cuidadosamente hecha, porque el gasto es proporcional a'la poten- |

cia -—5— de h.”

A continuacién aparecen "los médulos por gue hay que multlphear los
coeficientes de gasto de la Table N. 16, cuando el canal de aduccién tiene una
anchura -menor que los limites indicados. En esta tabla, L es la anchura del
canal de aduceién &l nivel del vértice ‘del sacado del vertedero, k es la carga;
‘m es el cnefmeute de gasto y m, €l “del mismo vertedero colocado en canal
muy ancho.

1. '
- = 5 4 3 275 250 225 200 175 150 125 1,00
m Vertl. de 900 100 1,001 1,083 1,05 1,07 1,11 1,15 .
ma'{ Vert..de 45 1,00 3,80 1,00 1,00 1,005 1,0+ 1,012 1,02 1048 1,081 1,13

50 73:&9:!0:’05 tmmales -—De los vertederos trapecmles usados en

EE. UU. mmo mé;tmio -de aforo, se suele dar ‘una teoria errdénea, suponiendo
prea:ﬁn nuIa. ’en el ‘interior de la vena ¢ontraida y que el gasto es la sume
*de los-que. con la misma ¢arga corresponden al: rectingulo y al doble tridngulo
' -que forman el sacado. &e'aupone, ademds, que es idéntico el coeficiente p del
tr)&ngulo v réotﬁ.ngulo. ¥ ge llega & concluir’ que la mclmamén de los taludes

vertedero- .xgcthngnlsr de 1g-ual .bm;e (1) Expenmtahpente, est@ "hecho que-
da d,esi;xeﬁtiﬁo---'_epn_ las -experiencias de Btewart ¥ Imng-uell y las anteriores

(1} Si se_aplica :la - e_u?;ién dq Poleno qna para un vertedero mtanguiar dice que

0- _I,,lm \/89?}4.

].I.stgam \/fﬂ'h '

8 adem&s ge supone que el y tieme un' miemo valor en vertedero rectangular y trian-

gular ¥ se saca Ia,ctar a — p,?l \/39?:, ge ubtlens
4 .
* i Bgh (1 i h
0=3p?¢\/9(+5 gam

sl esta ez'présidn fuera verdadera se podria decir que §tg gh, sirve para compensar lz
contraccién lateral, que seglin Francis, tiende a disminuir la- anchura ftil en 2 nh. Pomehdo
n= 0,1 la compensaclén se haris justamente si

5 . G,8h=_:_tgah

de donde sg} ha dedueido g g4 = ‘; -

T
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de Flynn y Dyer (1893). Cipoletti (1887}, ideador de ea'te tipo y que le la
dado su'nombre, da como resultado’ de sus expenenclas los coeficientes

m=0M419 y K= 1,86 para las férmulas Q=mlh \/2gh =K k*.en que

! es la longitud de la base, y la inclinacién es t g« = %.

Flynn y D;-rer dan para valores de I compre'ndidés entre 1 y 3 mts.
¥ cargas entre 0,06 y 0,45 mts. los valores medios m = 0,409 y K =1,81.
Etcheverry (1) dice que los coeficientes de Clpolett: dan buenos re-

sultados, siempre que k sea menor que -3L

Han experimentado vertederds circulares, Hégly, " parabdlicos, Greve,
que no creemos sean de utilidad préetlca "o

51. Las gingularidades de contorno abierto y el régimen del Qam.len
que estdn situadas, Caso especial del vertedero.—Las singularidades coloca-
das en canales se hayan tan intimamente ligadas al régimen del canal en que
se encuentran, para estudiarlas es imposible- presc)ndu' de ese régimen. ‘Se-
puede decir, en general, pero més especialmente en las de contorno abierto,
que si el régimen del canal depende de aguas abajo, cualquiera variacién en
éste influye: en la singularid‘ad modificando en ella las circunstancias de es-
currimiento, aunque el gasto se mantenga constapte. Si el régimen depende
de aguas arriba, caso mucho menos frecuente en la practica, la smgu.landad
obedeaera finicamente a variaciones que vengan de esa parte. La smgular:dad
mfluya, ‘ademés, en la determinacién del escurrimiento en sus cercanias.

Este liecho puede generalmarsa a todas las smgularldades introduei-
das en las corrientes; pero, en las de contorno cefradoe la- alteracién se re-
fiere casi Gnicamente a la cota piezométrica dentro de las canalizaciones ce-
rradas, alteracién que poco se nota exteriormente. La seccién y la velocidad
quedan determinadas por la canalizacién. - En cambio, en las de contorno
abierto; 18- variacién de cota piezométrica es variacién de seceién, y, por lo
tanto, 'varmclén de velocidad. De aqui resulta para el ‘cileulo, una dificul-
tad. La forma-de la superficie libre y, en consecuencia, la ‘magnitud de las.
secciones y velocidades, dependen de las eircunstancias de la singularidad - y
de las pérdidas de carga si las hay, pero también éstas son a su vez funcién
de aquellas magnitudes. i _ .

Supofrgamos una barrera de. ver-
tedero ' vertical o una simple grada dé
“bajada (Fig. 114). Las condiciones que
- siguen a la singularidad fijan la pro-

fundidad’ que tomaria el agua dgl ca-

2R nal si no- existiera la barrera o grada,
Fig. 114 e esa praffmdldad final, puede ser-o un
torrente o un rio. Si lo ‘primero,.ella
puede alterarse por efecto de la singularidad misma, pues, es una corriente
que depende de aguas_arriba (pdg. 63); si lo segundo, es decir, si la profun-

(1) Irrlgs.t.lan Practice and Eng New York 1915 tomo IIT piig. 381.
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didad final corresponde g un rio, como esta clase de corrientes dependen sblo
de aguas abajo, dicha profundidad tiende a producirse desde el pie de la
barrera o grada, a no ser ‘que por la energin o Bernoulli acumulado- sobre
ésta el resalto’ sea rechazado por la napa '(1). -

Si el vertedero o. grada no es influenciado por agunas abaJo, sobre la
barrera hay un Bernoulli, contado sobre el fondo que le sigue, considerable,
cereano al valor 1,5 hc+a que Uamaremos H + a (2), que corresponde al
minimo de energia o Bernoulli compatible con las condiciones de la barrera (3)
o grada. ;

Veremos mas adelante que los vertederos de pared delgada no son in-
fluenciados finicamente en el caso de ser seguidos por un régimn torrencial,
en cambio, los de pared gruesa, pueden no ser influenciados aunque la napa
se sumerja en. el torbellino de un resalto incompleto que la eubra, o aun
cuando esta napa se vaya a la superficie, en ciertos casos. Prescindamos de
esta - ujt)ma forma y consideremos, por shora, tinicamente el caso de la.gra-
da o barrera de vertedero, no influenciada, porqua es seguida de un régimen
tqrrenem,al, va sea porgque corresponda a las condiciones del lecho o porque

i (1) Para comprender este mecanismo es necesario comocer la teorin del fesalto que
esth en el capftulo VIL; su défifiicibn ha sido dada en la phgina 121 y también su ecuacién
en lecho rectangular que aqui tratamos. Debemos supomerla en lo que sigue,
(2) Bi el vertedern es de pared gruesa o delgada, el coeficiente de gasto por
unidad de ancho de la férmula g ="mh y‘e gh varia entre 0,8 y 0,65, como sé veri més
_adelante, de modo qne despejando . ln carga tarndremoa'

.
ko= ¢ =h, £
gEm "

si prescindiendo de la velocidad inieial, sup h igual al Bernoulli sobre el umbral, eon

los distintos valores posibles de m, tendremos la relacién -[}E‘— o Bernoulli sobre el nivel
. ) " (]

: del umbral: 3
m = 030 0,35 0,385 0,40 i 0,45 0,50 0,55
= 1,775 1,60 - . 1,50 1,462 1,35 1,26 1,23
[ -]

el-Bernoulli sobre el umbral, contado desde el fondo posterior a la barrara vale siempre
a + I, y la carga excede siempre en forma apreciable de la altura eritica.

- 8i en vez de un vertedero formiado por una barrera, se trata de una simple grada
de‘ bafada, en el caso que contemplamos, de no ser influenciada, sobre su umbral hay mi-

nima energia que sin error sprecihblé vale %hc. No consideramos aqui el caso én que antes
de la grada hubiera un escurrimiento torrencial, »

(3) Véase lo dicho en la pfigina 57 ¥ en la phg. 210. Precisamente esa acumulacién
de Bernmoulli, si sigue un régimen de rfo, puede exceder tanto del Bernoulli de éste,
que se genera un torrente que pierde ese exceso rfipidamente en frotamxentos ¥ pur Giltimo
en el resalto para tomar la altura del rio. .
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-

el resalto es rechazado por la napa. Los torbellinos inferiores de la napa,
el choque de ésta contra el fondo y los cambios de direccién le hacen perder
parte de ese Bernoulli (1), quedando al pie de la napa, donde los filetes
vuelven a ser paralelos (Fig. 115), una altura h, de torrente, correspondlenA
té al residuo de Bermoulli, segiin la ecuacién:

el

H-—i—ﬂv—-—x\_hg-}- 59

Es evidente que la pérdida de ‘c'arga. ‘depende del gasto y de la al-
tura de la barrera o grada. Naturalmente, también es funcién de la forma de
la barrera, tanto anterior como posterior: serd distinta en un vertedero de pa-
red delgada de la que existird en uno de pared gruesa, o en uno de formas re-
dondeadas o con paramento de aguas arriba inelinado, pues varia con estds
condiciones el Bernoulli inicial de esta singularidad. También influye la for-
ma del paramento posterior, pero éste solamente modifica la pérdida de car-
ga-en el caso en que se salga de la'zona sub-napa y la modifique sensiblemente
Lias condicionés de la forma de umbral (pared delgada, gruésa, redondeada
o simple grada), tiene sin embargo, muy poca influencia en el valor .de la

(1 E:penmentalmente ge ha comprobado, que .en funcién de ‘la a‘lmrn de véloei-
dad del turrente el factor de resistencia de .esta pérd1du puede escribirse:

hy = 0816 %

? i, :

Puede verse el articulo ‘‘Gradas de bajada cn canales’’ (Feo. Javier Dominguez). Anales
del Instituto de Ingenieros de Chile, Junio de 1922, pag. 371. =

Puede prescindirse de la inclinacién del paramento de aguas abajo de la barrera

o grada, siempre que éste uo altere-la ubicacién del torrente de altura h, en forma muy

apreciable. En este mismo péarrafo se habla de esa ubicacién. E

: Bakhmeteff, en Hydraulics of open channels (New York 1932, pig. 256 y siguion-

tes) da un coeficiente de velocidad o, que segin las experiencias liechas e la Universidad
Catélicn de ‘Chile resumidas en la férmula anterior valdria:
' 1 5

= == =

1 Y ! a
VI+ N LI, 140216
7 . ¢
cuyos valores ealeulndos son:

— =0. 05 1 2 8 5 10
L3 T . ”
. Q == 0,945 0,906 0,836 0,777 0,693 0,562

coeficiente muy variable con en vez del valor poco wvariable que &1 le atribuve

(-4
(piigs. 288 y agta, y figs.. 218, 219 y 220).

Mfs rccientemente han experimentado los torremtes. al pie de las gradds 'W. L.
Moore (Proceedings A.8.C.E. de Nov. de 1941) y el anismo Bakhmeteff (Proc. A.8:C.E. de
Abril de 1842). Los valores. dados por este ltimo nutor son idénticos 4 los muestros en
gradas de alturas relativas menores .de 34_. Es de notar que a esas grafas corrésponden
Ins mapas de forma absolutamente -estable. Puede verse nuestro articulo “Veinte afios
después”, de los Anales del Instituto de Ingenieros de Ohile, de Julio-Agosts de 1942.°
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pérdida de carge, y puede prescindirse de esta circunstancia, aceptando, con

g . 5 @
suficiente exactitud que.su valor lo determina simplemente la razén -
{
Este supuesto ﬁ semejanza mecanica indica que en una barrera de forma
dada, sienflo un fenémeno en que podemos prescindir de frotamientos, la
pérdida de earga ocasionada depende solamente de la altura de la grada o
barrera y. del gasto por unidad de ancho que sobre ella escurre; caracteri-~
zando éste por la profundidad eritiea, dicha pérdida podemos expresarla co-
mo fancién sélo de la variable -—;—, como se dijo. Este hecho yueda ademas
; e
confirmado por la experiencia, de modo que podemos aceptarlo.

Si spponemos ahora que por las condiciones de aguas abajo, el régi-
men del tanal es de rio de profundidad k., es necesario averiguar las condicio-
nes del resalto desde el torrénte de altura R, a ese rio, para saber si éste se ve-
rifica desde €l pie del vertedero, o si es rechazado por un exceso de energia
del torrente. En este dltimo caso, al pie de la napa existiria régimen torren-
cial. Si las condiciones de resalto indican que el rio k. cubre el pie de la napa,
la profundidad h, determinard la presion en el torbellino inferior; influira
también en la forma y presién dentro de la napa, y por lo tanto, también en
la carga del vertedero, si no hay otra circunstancia que lo impida (1). Un es-
tudio racional de las alturas J: correspondientes al resalto rechazado o k. limite
del rechazo de dicho resalto, no ha sido posible por el desconocimiento de la
variacién de presiones en la cara de la grada. Las experiencias que tenemos no
permiten elevarse de la variacién de presién a una hipétesis plausible que haga
el fenémeno abordable por anilisis.

La figura 115 nos muestra ese caso limite del rechazo del resalto ¥y se

) -eee-=- ven_ en ella las alturas h;, k, que esta-

T e mos definiendo vy la distancia d de
; ; 4 que se habla a continuacién. La fagura
‘{@ B L 114 de la pdging 233 mos muestra el

caso del resalto cubriendo parcialmen-
te el pie de la napa. Bazin determind
experimentalmente las relaciones que ligan la profundidad de %, del rio
aguas abajo (2) con la carga h y altura de la barrera, de un vertedero de

Fig. 115

(1) Tal como paralelismo de filetes y ley hidrostitica counsiguiente, que existiendo
minima energin o sea, rigiendo el principio de gasto méiximo (como sucede en los verte-
deros) lleva al cseurrimiemto eritico. Su destruceifn solamente se puede efectuar por
aumentos suficientes del Bernoulli que le siguc, pero mo se modifica por simples variacio.
nes de aguns abajo. Pueden verse estas ideas mfs adelante, en el pirrafo 56 y consultarse
en el articulo de M. D. Caslor: ‘‘Stream flow in general terms’’ Trans. Am. 8. C. E.,
tomo 94, 1930, pig. 13 y en ‘‘Gradas de bajada en canales’’, ¥, J. Dominguez, Anales
de Inst. de Ing. de Chile. Afic 1022, Nims. Junio, Julio y Septiembre.

(2) Véase el articulo citado en la nota anterior ‘‘Gradas de bajada’’, N.o de Julio
de 1922, de Anales del Instituto de Ingenieros de Chile, pig. 398. Se aclaran estas ideas en
el pfu'mfo 63 del eapfitulo VII. Las ecuaciones 33) son anfilogas a las que se sientan al
finnl de ese péirrafo para’ el rechazo del resalto por una compuerta.
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pared delgada en el caso limife en que el resalto se produzea al pie de la
napa. Esas relaciones con nuestra denominacién serian:
< a he=1147h +0,177a - .

23)
k> a hy—=h 4+ 0,3a

en qoe la h es la carga del vertedero.
En la figura 116 se han llevado en ordenadas la razén f}:' entre la al-
tura final del rio de aguas abajo y la altura de la grada o barrera y en abscisas

la variable ———, altura de grada relativa a la altura critica. Respecto a es-

7 3
A 2
g i Rechszo def resalto - & :
- — o
HITH  Lrimte de /o nape ondule ds . \
35T Limte def escursimrento SER
crrtico posible sobre )
i \ung barrers s
NiY (K8 o = H_
VT
1 SFreds ; RN+
-
25 s i TN -
::— ¥ i
[ RS
2 \ i e
RN ./ =
k! o .
N Lias o ar af o5 a4 as &
L h Y - ii v it gey
e oelaso VT TTTT] TTTIT
T & o0 possbe ||
Sl T ] 1 ]
2 ERe0us
-
o5 —— P20 o
”::&P/a
o 7 Z 7 = T ra B s 70 f
Fig. 116, e

tas variables se han trazado tres curvas experimentales: limite del resalto al pie
o rechazo del resalto; limite de la napa ondulade de que se habla en el péarra- -
fo siguiente y por tltimo limite del escurrimiento critico posible; con un ejem-
plo se entenderd su uso: si tenemos una grada de bajada de tres profundida-

des eriticas de altura, = 3, aunque la altura final sea de rio, el resalto serd

» -
alejado del pie de 1a napa, y ésta serd seguida por un torrente si la altura que

corresponde al rio es menor del 63% de la altura de la grada (—2-'-— _;—-.0,6‘3);
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si son mayores que este limite las alturas del rio, el resalto cubrird el pie de
la napa y ella se ird a la superficie, es decir, se hard ondulada, cuando h,

h vl S 5.
sea mayor de 1,20 a, ( —a'- -_—1,20); el escurrimiento critico que existe sobre

la grada con resalto rechazado, existird aun con resalto al pie y aun con napa
ondulada mientras la profundidad del rio sea inferior a 1,47 veces la altura de

=3 es i- =147
a

la grada (limite de la erisis para 3
c

A continuacién van, en funcién de la altura relativa de la barrera; los
he
he
. e hc
caso de resaltp rechazado. Estos valores son vilidos cualesquiera que sean las
formas de la barrera y de la napa.

valores experimentales de las alturas relativas limite inferior del rio que

que tiende a producirse en

puede haber al pie de la napa, y del torrente

f .
a he Ry [ . Ry h
hs ho he ho ke ks
0 1 ] 1,20 1,68 0,54
01 1,21 0,82 1,50 1,73 0,52
0,2 1,30 | 0,74 1,76 1,76 0,50
- 03 1,40 0,70 2- 1,80 0,49
0,4 1,46 0,66 2,5 1,85 0,47
0,5 148 |- 0,64 3 1,89 0,45
0,6 . 1,52 0,62 4 1,99 0,42
0,7 1,55 0,60 5 - 2,02 0,41
0,8 1,58 0,59 7,5 2,08 0,39
1,0 1,64 0,56 10 2,10 0,38

Notese que a las alturas relativas de barrera menores que 1,76, corresi
ponden profundidades limites mayores gue ellas; es decir, que si la barrera es
menor de 1,76 profundidades criticas puede haber profundidades de rio méis
altas que el nivel de la cresta, y, sin embargo, ser rechazado <l resalto por la
napa. En este caso, si se atiende solamente al hecho de comparar la profundi-
dad final .-k, con el nivel del umbral, es impropio el nombre de vertedero in-
completo que se le suele dar.

Como complemento de estas alturas, puede ser dtil agregar las distan- =

i he
el torrente dé altura h; Estos valores experimentales sirven para barreras
cuyo paramento de aguas abajo es vertical (1). ’

En el cuadro que sigue van los valores experimentales..

cias relativas " contadas desde el plano de la barrera en que se producird

(1) La ubicacifn del torrente de altura h, no se altera siempre ‘que el paramento )
quede dentro del torbellino de debajo de la napa. 8i el paramento de la grada o barrera
es més tendido la alteracién de %, es muy pequefia y por lo tanto es poca la de h_ limite.
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a d | a d |
Tia he | he he |
0 e || 1718 2,81
0,1 442 |2 2,92
027 ~ |- 28 || - 25 3,13
04 260 | 3 3,35
0,6 249 || 35 3,60
0,8 2,51 4 3,76
1,0 2,56 5 413

e 12 2,63 7.5 4,95
15 2,73 10 5,79

En el grifico de la fi'g:u'a 117 se han dibujado los valores experimen-

tales del cuadro’ de la pégina anterior y en la figura 118 los valores de i
e

hy i

he
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Para una barrera y un gasto dados, no todas las profundidades de rio
fijadas por las condiciones de aguas abajo son posibles’ pues, todas las me-

; he o ; g
nores que el limite T no pueden existir al pie del vertedero. De aqui se

sigue que las formulas de vertederos sumergidos como la de Du Buat, por ejem-

a
he
6
5 e
4
3 I
2 : Distancia desde el paramento
v de la grada en que los filetes
1 se ponen harizontales.
L 1 1 1 1 Ja
0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 A,

Fig. 118

plo, no pueden usarse sin controlar previamente la posicién del resalto. Si el
régimen que sigue a la barrera, es torrencial, la primera profundidad del
torrente es Ja fijada en el cuadro anterior

Hemos ecreido necésario hacer este andlisis antes de entrar en el
estudio de las formas que naturalmente toma la napa de un vertedero’ cuando
no se le dispone de manera que haya napa libre, pues toda la singularidad de-
pende del régimen y al mismo tiempo a su alrededor lo erea o imodifica. Ade-
mds, cuando es dato €l gasto y no la carga, estos cuadros y gréficos faci-
litan los céleulos simplificando los tanteos

52. Vertederos en pared delgada. Otras formas de napa.—Cuando no
existe una disposicién ‘adechiada que permita la entrada del aire atmosférico
bajo la napa, no podra haber napa libré. El estudio del problema se complica
enormemente, pues influyen en el gasto la forma de la barrera y el nivel
de aguas abajo. Bazin ha hecho experiencias que son directivas en esta mate-
ria en que la teorfa no ha podido aleanzar éxito, pues, no se ha podido poner
en ecuacién la influencia del nivel del aguas-abajo en el valor de la ‘presién
que reina bajo la napa, al nivel de la cresta.

* Las formas de escurrimiento que va ocasionando una carga creciente,
cuando el .vertedero es seguido de régimen torrencial, es decir, cuando el re-
salto. estd rechazado por la.napa, son lgs siguientes: si la carga no es muy
grande, con relacién a la-altura de la barrera, y hay aire bajo la napa, este
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comienza a ser arrastrado produciéndose asi una disminucién de presién en su
parte inferior. ;a disminucién de presién provoca la subida del mivel del

agua muerta que existe debajo de la napa.
Ademas, la presién exterior, mayor que la
inferior, empuja a la napa contra la barre-
ra. Por esta razén, Bazin la llamé napa de-
primida (1) (Fig. 119). Slenﬂo la presién
inferior menor que la atmosférica ¥ aumen-
tando por la depresién la curvatura de fi-
letes, ¥y con ésta, la fuerza centrifuga, a

Pig. 119 .

igualdad de carga, ha de ser mayor el gasto

~de esta forma de napa que el de la libte.
Si se aumenta la carga de un verte-

dero con napa depmmlda disminuye mas el
aire enrarecido de su parte inferior y la na-

Trera aumentan-
do de curvatura.
Si "la Dbarrera
tiene un espesor
mno muy pequefio, la napa lograra pegarse a su pa-
ramente de aguas abajo, forméindose la napa que
Bazin llamé adherente (Fig 120), que a igualdad

de carga da mucho mayor gasto que la libre y-

que la deprimida. Como la curvatura de filetes
no puede 'pasar en la prictica de cierfos li-
‘mites, es indispensable un espesor adecuado-.de
barrera para la aparicién de la napa adhe-
rente, .como forma mnatural que sigue a la. de-
primida.

Un: aumento de carga en un vertedero con
napa adherente; empieza por deformarla, llenén-
dola de estrias verticales pronunciadas que se-

pa se va acercando més y més a la ba-

Fig. 121°

Fig. 122
da, como al de deprimida en adherente, correspende un eambio brusce en la
CEFgA. en éste disminucién y en aquél aumento. Es deelr, que la ad}.‘lerente
tiene' mayores coeficientes de gasto que las otras dos.

mejan al decir de Bazin los pliegues de una
cortina flotante (Fig. 121). Esta napa con-
cluye separdndose bruscamente del' para-
mento de la barrera, totalmente llena . de
agua tumultuosa en su parte inferior, razén
por la cual Bazin la llamé napa akogada o
sumergida por debajo (Fig. 122). Al eam-
bio bruseo de’ mapa adherente €n sumergi-

(1) Expérienc.es_nouva}les sur: 1’6coulement en déversoirs, executées a Dijon (1888).

16 —Hhriullea,
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« - Sino es posible la napa adherente por razén de la forma de la barrera,
la napa deprimida se convierte en ahogada. a0
Todo eambio de formas se complica

rrente, el resalto cubre el pie de la napa. Se

presentan aumentando las cargas, primera-

mente la napa deprimida, después la adhe-

rente (Fig. 123) y después la ahogada (Fig.

124). No‘daremos aqui los limites de trans-

27 7 . formacién de una napa en otra, por las

Fig.. 123 férmulas empiricas de Bazin; nos bastara.

. referirnos al euadro de la figura 126 que

encierra todos los casos posibles. Notaremos si, que los limites indicados som

'solamente términos medios, pues se desplazan hacia un ]ado u otre, seglin que
se opere subiendo o bajando las cargas. .

Cuando el nivel del rio de agnas abajo aumenta, la napa ahogada que
se iba al fondo y era seguida de un '
torbellino superficial (Fig. 124) se
va bruscamente a la superficie y es
surcada por ondulaciones muy cla-
ramente marcadas. Por este motivo
Bazin denominé a ésta, napa ondulada
(Fig. 195). A este cambio de for-
ma no corresponde cambio en la car- Fig. 124

" ga. Bsté limite no es riguroso; des- .
efende si‘se opera bajando'la carga y sube i se opera subxé’ndola

Los puntos de transformacién se desplazan, como hemgy: ‘dicho, se-
giin se opere subiendo o bajando los niveles, tanto el de aguas arriba (car-
- gas, es decir; el gasto) como el de

aguas abajo. del wertedero. Este
fenémeno es general-en Hidrauli-
_ca; parece revelar gue @a cada for-
ma de escurrimiento” correspon-
den disposiciones interiores de pre-
sién y velocidad ¥ que es necesa-
rio acentuar la variacién .de las.
condiciones para alterarlas.

El grafwo de la fagm'a 126 que da las tranaformaemnes de formas, se
ha construldo llevando en las abscisas la razén %} entre la- altura de la
-barrera y la carga, y en ordenadas la razén hT entre la pmfundadad del rio
aguas abajo y la altura de barrera,-sea el resalto rechazado o no. Si al verte-

dero no puede seguir un rio por las condiciones de aguas abajo, €l resalto es

imposible, y. por lo tanto, se caerd necesariamente en la.zona que queda de-

cuando en vez de seguir al vertedero un to-’
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bajo de-la eurva, qué en el.cuadro representa el rechazo del resalto. Dastard,
pues, formar las razones mencionadas para saber la clase de napa que habrd
en cada caso. Sepfn el cuadro, si el resalto es rechazado y es posible la napa
. o _ &
adherente. la trensformacién se verifica cuando 5 '_3,33,—a~_:0,3 de
Bazin). La adherente dard su puesto a la ahogada en un limite variable con
la profundidad rclativa qel rio de aguas abajo, 5i se impide convenicntemente
la entrada de aire debajo de la napa, o éste no existe ¢n disoluclén en el agua,
es.posible que toda la zona de las napas deprimidas sea invadida per las adhe-
rentes que pueden existir con resalto al pie, aungue la profundided de aguas
a
abaju, en los grandes valores de > .»;e acerque &l nivel de la cresta, (——-
h
cereanos & 1), E] punto ---a_f— =618, -}— =23 rl) separa las napas ahoza-
das con resalto rechazado de las mismas con resalto al pie ¥ de las adherentes.
Cuande no son posibles las napas adherentes, las deprmndas se ‘con-
: 5 i a
vierten en ahogadas en ¢l limite T—'_"J,J-?.

El limite de las napas onduladas en la figure 126 es el- inferior, es de-

cit, que para valores menores de ella es imposible ya se opere disminu-

yvendo ¢ anmentando el gasto (o la earpa, traténdose de un vertedero).

53. Coeficientes experimentales y médulos de gasto—La forma de la
napa tiene gran influeneia, eomo se ha dicho, en el coeficiente de gasto de
los vertederos de pared delgada; asimisme influye el uivel de apuas -abajo
cuando ¢l resalto no es rechazado del pie de la napa. Siguiende a Bazin, para
caleular dicho coeficiente lo relacipnaremos con el de la napa libre de igual

s !
altura Jde barrera y carga, dande los mddules —T:—- para cada caso, siende
m el coeficiente del vertedero e&udiacio, "y e_i de la napa libze en las con-
diciones diehas. Bs necesario observar gue para estimar m, se habré de tomar
la altura de aguas arriba de la barrera, pues es funcidn de la velodidad ini-

m ; :
e la de aguas abajo, que 51 el fondo varia de nivel

pueda ser diferente de la de aguas nrrlba ‘¥ oque es la que determina la for-
ma de la napa.

« En ¢l grifico de la figure 126 aparecen los ‘médulos por medio de las
lineas de tgual mddulo; para eneantrar un mddnlo bastara formar las razones
T

— - ¥ —;— entre la profund1dad del rio v la altura de barrers, que como se
@ :

ha dicho va en ordenadas y la razdén entre la alturs.de barrera y la varga
‘que va en abscisas, Ese grafico da, pues, 1a forma de la napa, la ubicscidn del
resalto ¥ ¢l coeficiente de gasto. : :

Echande una ojeada sobre las lineas de igusl médulo se ve que sor in-
dependientes de k, cuando el resalto es aicjado ¥ Que en cambic varian eon la

¢ial ¥ para encontrar

{11 El puuto lo indican Bazin con el valor inverso ..::_ = 0,758,
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VERTEDEROS DE PARED. DELGADA :
Transformc:dn de Ndpas y Médulos de Gus‘l‘a

. DEPRIMIDAS

oW RESALIG

\ RECHAZADD a
h

-.;, e brath =

th ‘126,

dld&d y en msecuencm ella mfluye ‘en la carga’ del vertedero Bk
Debemos observar: ‘que ningln: hldrauhelsta ha superado s. }azin
prolijidad. con que expenmentﬁ las-‘napas no: libres de los vertederos de pa-
red delgada.y:-que fuera de las. napas adherentes (euyo médulo depende mu-
"_¢ho de 1a-forma de la- barrem} ¥. de las. depr:mxdas con resalto al pie; en: todas
los demds: casos; los cosficientes. de-gasto se obtienen con errores que no . pasan -
de .{% asi to’ ha demostna&o el laboratorio. ¥ la préctica: Es:de notar. también

Re

gue la Iey de seme;anza s cumple a 1gua}axd de - -

¥ '"% cnalqmera que

. gea la. magnitud. abseluta; en camblo, m, presenta mayor d:flcu}md pues la
fﬁmula de Bazin de napas 'l:bres ‘no la eonsaderﬁ y



Presiones bajo las napas de vertederos en pared delgada - 245~

‘Para terminar con los vertederos de pared delgada qQue no tlenen napa
libre pueden interesar las expresiones dadas por "Bazin para la presién que se
produce bajo la napa-al nivel de la cresta. Asi en napas ahogadas con resalto
alejado, la diferencia’ P entre la altura de presién citada y la.atmosférica obe-
- dece segiin Bazin a la expresién: i

3ta) - %'—-orouoaa

y en las mismas napas 'con resalto ‘al pie ese valor seria tamblen de la

forma:

34b) . %:_&-F-B%‘ g | _ : -

a'y £ tienen va.lnres distintos. si ¢l nivel del rio ‘que &igue al vertedero es in-
ferior o superior al de la cresta del vertedero. Si ey inferior: ;

a.;_;;orgg | . . . a:-—_o;75_( "‘“"’_'_-p,as')'-

k" = h, — @, es negativo en este caso.
; ) 4 .

Si el nivel es superior:

; '-—'-—-(026—{-054 k‘;k'—j-

R, TR
a__oo.?+126—’—"—+054 L—k—

+
Las otras formas de. napas mteresan menos que la.s n.hogadas y la.a pra-
siones son més inciertas, . .
Por dltimo es también utll canocer los va.lores experxmentaies de la:
contraceidn: inferior, relacionados por Bazin, con la presién que hay deba;n de”
" 1a na.pa. segun las leyes empjricas: .

-

- 34::). g T %0,112 =+ 004-— = ( 14 == -——) (presmnes negahvas).
. SN ;
34d) -. —';— =0,112 + 0,04 ~—-----( 1 + 2———) (preswnes posxtwas) :

expreslones ‘én que P es la altura de presitn al nivel de la cresta, vanahle con
la carga en el caso de un vertedero de altura dada, si el resalto. es: ahaJado ¥
variable con la carga y el nivel de agias abaJe si el resalto cubre el pxe de la
- napa. Estas ecuaciones muestran que si' la_altura de presién en el mivel det
umbra) del- -vertedero toma valores cercanos, & k. la. contraccion. aumenta ten-.
-dzendo a 0,23 #, como_parece snce;iar en, los vertederos, de. pared gruesa. .
La velocidad media en la-vena contralda varm enormemente con la- for-'
ma-de la napa. ¥ con la situacién del resa.lto t' ne s mayqr vaior én.las: nas
. pas adherentes ¥ ba,]a mucho por.. efecto dé:la mﬂuene:a ‘del nivel de. agias’
abajo, . El' coeficiente’ ‘s que multiplieads’ por \/20&. ‘nos da ‘dicha . velocldaci‘
media tiene los valores_ medios gue se indican én el cuadro siguiente: ,
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_. | o Forma d‘ieelniga‘ { t;;tuamén Coeficiente o
* Adherente . - i : 0,860
Deprimida - 5 0,780
Ahogada m;lto aleJado 0,740
. Ahogada resalto al pie 0,670
Ondulada * . _ 0,540

Napas no hbres expenmentaron también Boileau y posteriormente Reh-
bock éste. en barreras cuyos paramentos no son verticales y .ecuyos umbrales
“son redondeados

Esemrt0 1.—En un canal rectangular de concreto, de 3 metros de an-
chiira con péndiente indefinida de 0,0023 hay una barrera de pared delgada de
0,65'm. de altura: Se pide determinar qué gasto escurre cuando se ha medido
una carga.de 0,56‘5 mts, La barrera es de toda la anchura.del cana.l por lo
eual no se puede produeir napa libre.

Se tantea como sigue: la carga tiene un valcir parecido al de la suma
de Bernoulli crft:ca., ‘redondeando cifras aceptsmos B.=0,6 m. lo que da
k=0, m. y un gasto previo de ¢=10,790 m®:s por metro de vertedero. Con
este gasto: Q=23 X079 =237 m®:s; en todo el -vegrtedero.. La profundidad
‘que sigue al vertedero es la ‘de reglmen umforme calculadn. por el abaco de
P. Lehmaim que va al final del libro, résulta: ser hf = 0,45, Con_esta profundi-

h,' 045 ‘a 065 =115

fi — — e
"dad formamos la razén o =068 0,69; que con la —— % 0,565

nos permite encontrar en el grafleo -de la fsg. 126, qie en nue.stm*easo se trata
‘de una.napa ahogada eon rasalto aléjado. y que, por lo tanto, el nivel de aguas
-abajo nomﬂuye sobre el gasto I 08 médulo interpolado en el mismo* grﬁfwo vale
-—:;- = 1,02. E1 m, correspondlent.e obtemdo dela Tabla N2 12, vale m, =0 46‘ .

a

¥ en conseenencm m=1 02 X 0,46 = 0, 47. Como h \/ 2gk = 1,88 el gasto uni-
tario es:.g = 0347 X 1,88 = 0, 880 en vez: de 0,790. Calculando -con este gasto’ la
profundidad de aguas sba;o se obtiene: &, = 0,46 (véase eap VIII) ¥ por lo tan-

-

to, -{-—- = 0,71 que no .modifica las’ eondlclones de napa. ahogada con . resalto
alejado. qu_no_ i no se mod}flca, el médqlo g es el mismo tamh}ﬁn, ¥ por lo

tanto el gasto total es: )
; . m Q=086 % 3 =— 2,64 m® 8.
~ EJemrro 2.—j Qﬁa carga toma el gasto de 2 m®:seg.-en un vertedero de
pared: de]gada de 0,60 mts. de. sltura eoloeado en un caral rectangnlar de con-
creto de '3 mts. dé annhnra. ¥ pendiente indefinida i = 0,00015¢ = '
‘Lia profnndxdad ~de . régrmen uniforme ecorrespondiente a los datos es
h=1m. (Ver cap. VIII) I.-trego se‘t:ene -%—- = 1,67, El vertedero es sumer-
gido o mcompleto
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) S 4 '
El gasto unitario es ¢=-——=10,667 m?:s., al que corresponde una

3
‘profundidad eritica h.=0,36. La suma de Bernoulli critica es % h,=0,54.
‘Supondremos esta carga en un primer tanteo, lo que no se verificard si la na-
‘po es muy influenciada por aguas abajo, Con la ca.rga—;—- = % =111,

Segin esto el grafico de la figura 126 nos dice que se trata de una napa
ahogada con resalto al pie, en el limite de hacerse ondulada (1). El gra-
fico de la figura 126 para -—::L,—_I,S? ¥ —:- = 1,11 mos da interpolando
—’;L:o,:r?. El m, para h=0,54 y a==0,6 segin la Tabla N. 12 vale:

o
m, = 0,461, por lo tanto:

m=0,77 X 0,461 =0,355

Siendo & \/ 2gh = 1,76, se obtiene facilmente (2):
Q=0,355 X 3 X 1,76 =1,88 m®:s.

n vez-de 2 m®s. que es dato. Una cotreccién de h en la forma expuesta en
un ejemplo ﬁnterior, es, en general, errada, pues m puede variar rdpidamen-
te con h en-los vertederos muy sumergidos, influenciados por aguas abajo.
" Aumentando la car‘ga para hacer un nuevo tanteo, para h = 0,56, por ejem-

Plo, encontrariamos —Z- —1,07; -mﬁ. =0,78; mo=0463; h \/2gh =186
¥ m___036' lo que nos daria finalmente: @ = 2,010 m?®:seg.

Con error de 0,5% en el gasto es’ aceptable la carga h = 0,56 Bs de

) notar que este error del gasto equwale a otro de sblo 'E- de el en la carga.

La suma de Bernoulli de un vertedero sumergldo puede sobrepasar en
mucho de la suma de Bernon.l.h eritica.

54 Vertederos en pared gruesa, de entrada redondeada y de arista
+ 'viva, sin influencia de aguas abajo y sin velocidad inicial—Dijimos anterior-
mente que la.pared delgada queda caracterizada por el hecho de que la napa
86lo toca a la barrera en una arista, y la gruesa, por la adherencia de la na-

pa. al plano. horizontal que forma el umbral, En las napas libres de’paredes
delgadas la vena se contrae, es decir, el filete inferior sube sobre el plano ho-

0,6

(1) 8i con h, = 0,96 hacemos la reia.cién T = 3.56_ =187, ¥y entramou al gré-
e
fico de la fig. 126 encontraremos igualmente la misma forma de. napa.
(2) Este resultado d tra que es pequefia la earga meptndn como se lndmaa en

‘la mota de 1z pﬁg 227, pues al ‘escurrimiento crit:.co sin pérdlda de carga que supone

M= _;.... by (carga tomada pnrs empemr s tmtaar), corresponde m =0,885 (véase tabla de

valores- ds la pégina 234 y fﬁrmu.ln. 87) pﬂgma 249,
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~

rizontal que pasa por la cresta, para después, al dewender por efecto de la gra-
vedad volver}o a_encontrar a una distancia 1gua1 a —— " de 1a carga (Flg 127).

La_contraceién au.ments con la premén que exis
‘te bajo la napa, como lo «demuestran las expe-
riencias de Bazin y ecomo parece verificarse en las
paredes francamente gruesas en que efectivamen-
te es-grande la presién en ese sitio. La distan-
cia antes dicha, debe, pues, variar con la presién
inferior de la napa, o en ofras palabras, debe
aumentar, en general, con el nivel que hay aguas
abajo de la vena contraida. No es facil, pues, fue-
“Pig, 127 ra del caso de la napa libre, fijar el limite del
espesor mecesario para que se produzea la adhe-
repcia al umbral. Se agrega a lo dicho que este limite no es el mismo cuando
se opera aumentande la cargsd, que cuando se opera a la inversa. Por 'lo .de-
més, no tiene verdadera importancia préiectica su determinaeién rigurosa.

Clasificaremos los umbraleés formados por planos horizontales en - dos
categorias: umbrales gruesos propiamente tales y paredes intermedias. Se-
ran propiamente gruesas las paredes cuyoe umbral tienie, en €l sentido del es-
currimiento, una longitud que.verifique ¢l escurrimiento por filetes parale-
los o simplemente ‘con reparticién hidrostdtica .de presiones en la_seceifm.
Serdn intermedias las paredes de menor espesor de umbral, siempre que exis-
ta la adherencia de la napa al umbral.

Nos ocuparemos primeramente de los coeficientes de gasto de las pare-
des gruesas, propiamente tales. Estudiaremos luego cnél es la condicién de es-
pesor: que verifica el escurrimiento por filetes paralelos. Por alora, supuesta
dicha -forma de eseurrimiento, aplicaremos el teorema de Bernoulli a la “co-

‘rriente de anchura unitaria desde la seccibn AA (Fig. 128) de filetes paralelos,
hasta la BB también de filetes paralelos. Si la .caida es- libre, s decir, no
influenciada poer aguas abajo, sobre el umbral ha.y un Bermoulli minimo, que
en. la ‘hipétesis de filetes paralelos o ley hsdrostétlca en la seceién, es eseurri-

mlen{o cnt:m (1) y vale, en lecho' rectangular, — kc contado sobre el plano

del umbrnl En 44 1a suma de Bernoull sobre 1a misma - ret‘erencm ‘esr
U.2 “ ik

= —2 ge tieme 1a ecuacién:
29 2 G

3 k'c
H——2—‘h°+ El—é—-

(1) No sé debe afirmar rigurosamente sino que sobre el umbral hay gasto miximo
o energia minima, 'y que esa energia minima mo difiere prfcticamente de la que- corres.
ponde a la hip6tesis de paralelismo de filetes. La confirmacién experimental de este hecho,
" estd en la exactitud de la férmula qué se va & sentar y en las experiencias de Bazin.
y de Hounter' Rouse, citadas en la mota de la phgina 251, hechas en ecaldas, donde &
diferencia -entre la suma de Bernoulli efectiva ¥ la que corresponde al escurrimiento eri-
. tico. es despreciable. (Puede verse {‘Grada de 'bajada en canales’’, Anales del Instituto
de Ingenieros, 1922). T '
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Flg 128

La profundidad eritica h, es una fu.nmon conoclda del gas‘to unitario »

: ]
hcsz—g—. Reemplazando este valor en la eciacién de Bernoulli y despejando

el gasto se obtiene:
1

35) . Cg= ST H \/2gH )
. : T '
(e _
De la eeuac:én (35), se deduee que el coefwwnts de gasto m.,,
1 ¥ :
36) My = e b
AN A : :
\/2(—-+ =5 ey

En el caso tedrico en que no-existan pBl'dldaa de carga:

37) My = ————- = 0,385 °
Nz (—)
A este resultado se llega aplicando al vertadero el principio de gasto- mﬂxlmo

von carga dada debido a Bélanger (1). Ba.zm traté de reproducir esas. con-
diciones teéricas redondeando la entrada, haciendo bien liso _el umbral de.la

(1) Como se ha hecho en el capitulo III, phgina.75. La condicién de - gasto m&nmcr
resulta de anular la derivada de la ecuacién del gasto. que se obtiene por la aplicacién del
teorema, de Bernoulh, Llamando hy ln profund:dxd sobre el umbral y u; la velnadsd de-

de donde ms-‘\{“g (.E‘ h), es demr, qne

todas las moléculas tienen igual velmdad sobre "¢l umbral, El gasto por unidad de an-

choes q = hl\/zg H—M), o sen.\/Sg (H h* —h*): "’h el gasto es un miximo, la cantr&a.d"
sub-radical también lo ser y su deﬂmda ‘seré, en comeuuenm nila:

una moléeula, se tieme: H = h 4

dgq
2 —_—3h =
T 2H h, h, 0
Reemplazando . eute valor en Ia ecuacién del gasto umtano ‘a8 tmns
3‘3) qe= ____HVZQ‘-_.= -~ H — 0.585 H VEog H
= 3 _3_3\/3 V"E,:\/sr

de manera que si la velocidad inieial es denﬁremble, ¥ puad.a cm:dernm a H como ls
carga mensurable o altura de aguas amb& sobre ¢l plano’ del' umbral, fodas las " pelocida-
des sobre éste son igudles 'entre si; hbeho hu"“ ntemerte r sborado pot la- e!jpa-—
rienein. : :
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barrera y déndole altura suficiente para que fuera despreciable la velocidad
inieial. Asi encontré un coeficiente m=0,373, que como se ve difiere poco del
tedrico, cuyas condiciones son imposibles de verificar de una maneéra exacta.
-En un vertedero de pared gruesa las pérdidas de carga son dos: la de
entrada y la de frotamientes. La primera, que existe si la a.ristn de entrada
es viva, parece ocasionarse por el ensanche de reaccién que mgue a la con-
traccién de entrada (Fig. 128) La contraccién es fécil de comprobar; intro-
duclendo corplisculos que no son arrastrados ¥ que toman movimientos gira-
“torios. " Dificil es que con hipétesis sencillas se: pueda hacer el cileulo analitico
de la pérdida. de entrada. Experimentalmente, se la puede apreciar si ella es
completa, basados en las experiencias de Bazin y la de Cornell University, en

——;—- de'la -altul_-a de V_e'locidad. final' eritica (1).

: . 1
39) - h= o

Para que sea completa, es necesario que la altura de barrera sea mayor
de 3,5 veces o, © sea, unas dos veces la carga.
, -Sila barrera o grada de subida es menor de 3,5 &, se pueden aceptar los
siguierites valg_res del faetor de resistencia de la pérdida de entrada:

Arista: vwa: 204 - 1,78 148° 1,19 091 067 0314 0

: 35 8 25 2 15 1 05 0
v

he 0,33 . 0,32 _ U,Sb .028 024 018 011 0
‘Como en Tos ori.ficibs, pe&iueﬁos redondeos o éimples biseles ‘bastan' para
dlsmmmrla mucho. . ’
- La pérdida debida a los frotamzentos dependeré de Ia longitud e o
espesor ‘del umbral y de su rugosidad. En 1la préctica, se trata generalmenté de
umbrales: lisos y de escurrimientos que sobre el umbral son de poca profundi-
dad con relacién a la anchura de modo que el radio hidraulico vale la pro-
fundidad. Se puede pceptar,” supuesto el escurrimiento eritico, que la pérdi-

gsp , siendo
U. la velocidad critica. Poniendo en:vez de R la profundidad eritica, y expre-
sarido el espesor del umbral en profundidades criticas, e = n h,, la pérdida en

! p 9
todo el umbral serd A;= JX‘"— 2 X L 10 sea A= Mg? ’

ct . 2g

.da de carga por frotamientos por unidad de longitud es: J =

(1) -Eeto miamo afirman Bﬁhlma,nn {Hmmover,‘ 1880), al eaignar el walor
1,88 _fb— al deenivel que se pruduc.e en una mdn de nublda. entre aguas arriba ¥y ls

. profundidad eobre la grada (citado por. Weyrauch, edwxﬁn do 1921, phg. 185). Més ade.
lante.en una_nota, se justifieg,. ap:o:inmdnmente, el valor }, =4 al demostrar que la re-
laci6n entre la carga H y la pmfu.ndldsd critica, €8 1,78. Véase también capitulo signiemte

69. Gradas en canales, gradas. de- subldq La entrada de una barrera de.pared gruesa
<8 una grada de subidd, Aqui es un caso espeeial con altura eritica sobre la grada.
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Segtin 1o dicho de la rugosidad de pared y tratindose de profundidades
pequeiias, se 'puede asignar a C el valor 50 (véase cap. VIII) que introducido .
arriba da: '

40) . 1, = 0,008n
En general, parn contracciones de entrada cualql:uera de eoeflclente de re-
sistencia A ,el coeficiente de gasto serd: d
1 .
= W + 0,008 n \%
VE (5 + R

¥ llevando los valores de la pérdida completa de entrada, L:Ty A de la

41a) - T

_ ecuaciébn 40), la ecuacién 41a), quedaria:

3 0,33 -F-.0,00Sn %
\/_( P e

El pamlehsmo de filetes; o sea, el escurrumentu crmco (1) se venfwa ‘80~
bre el umbral grueso de entrada con arista viva con, valorea de n- comprend:dos.
-entre 5 y 15; en barreras de entrada redondeada con valores de n’ compren-
didos entre. 3,5 y:13. Este hecho experimental, compmbado por.las. experiéncias
citadas, queda ‘de manifiesto con la anulacién de las influencias de aguas abajo
(como variaciones de nivel, de forma de napa, ete.). En espesores de umbral me-
nores de 5h, ¥ 3,5 hola eurvatura de filetes es muy pronuncmda, ¥y ‘en mayores
“de 15 h, ya.no se trata prap;mente ‘de escurrimiento sobre un vertedero, sino

" en un canal que. eseurre cercano a la crisis, en el cunal. se manifiestan lad
ondulaciones superhcmles propias de esta forma de escurrimiento, {expenen—
cias de Bazin, citadas, y de Woo&burn., ‘que se eitan luego) Es facil reprodu-
cir las ondulacmnes en el hbora.torm ¥ se encuentran comﬁnmente en la
prictica.

" Sienla tértmﬂa (41b) se mtroduw la con.dmén de entrada redondea-
da, aceptaremos que la pérdida de: entra,da se anula, por eonslgmente se

" obtiene:

~ 42) ' oMy =

41b) My =

. -9 '
VT (—3— + 0004 )’3

Los umbrales de pared gruesa con: entmda nedondeada se usan en la
préactica eum&o se guiere aprovechar Ia ventaja de la anulacién de la in-

(1) ‘Las experiencids de Hount Rau.'le (Km:rlsmhe, 1933) ﬂemusstxan que en caidas
de umbral plano, ‘horizontal, euyo ek “tiene: tmosférica inforiormente .desde
que abandona el umbral, & ‘muy- poea distaneia - sguas arﬁbs :del ‘plano -de la eaida ‘(0,6
a 0,7h,), fa rige la ley hidrostGtiea .de -reparticién. de - presic enla ién mormal’
Naturalmente - en: napas distintas de 1Ia “libre; cuya preatén inferior aguas bajo del um-
bral es menor 'que: la -atmosférica, esa ﬂiatanaia ha de ser algo mayor, pero’la peq\tﬂﬁea
de nqué.ua revela, que énta no serfi muneca muy grande.
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fluencia de aguas abajo, reduciendo a un minimo el rgmansu de aguas arri--
ba (1). . . ' 2

A continuacién van los talores del coeficiente m, da.dos por las férmu-
las (42) para el umbral eon entrada, redondeada y- (41b) para entrada de:

arista viva y contraceién completa (T > 3,5). entre log limites de » indi-
cados (2): :
B mo= 35 5 75 10 135 15

entrada redondeada m, = 0,381 0,375 0,374 0,370 0,366 0,362

entr. arista viva m, = 0,322 0,320 0317 0315 0,311

55. Velocidad inicial.— Loa coeficienteg anteriores son directamente
apllcahles cuando la altura de baitera, es-suficientemente alta, de modo que
H, suma de Bernoulli, de aguas aﬁmba difiers poco de la earga mensurable
kyes dedir, endndo la veloeidad inicisl e despreclahle En caso contrario va-
ria el coeficiente de gs.st,o En efeﬁto, reemplazando en. la ecuaclén 35) H

2
por el va,-lor. H=h+a L;g | se tiene :
‘| R s : U2 .
=m, ( h — 29 =1 d
Lg=m (M e P By (14 0

El coeficiente de gasto viene a ser:

43a) : '.m-—ma(l-]—a )‘1

Raciocinando anélag&mente a lo qie se hizo en paredes delgadaa, liega—
Trenios a la'expresién: :

433) o s Log AN ]
) ¥ _m—_o +2am(h+ﬂ)’

El coeficiente numérico "E' am? se puede estimar aqui en el valor medio

(1) El redondeo &i se 'quiere amular la ‘contraccién, puede ser cireular de un ra-

dic comprendido. entre 0,1 y 0,4 h, como. se deduce del yajor de ‘ella al introducir valores
de P superiotes a 0,6’ , -(como es el caso), en In ecuncifn 34d) del phrrafo 53.
; (2) Es notable la coincidencia entre el valor de. los coeficientes m, dela férmuls
42) 'y los experimentales de Bazin que buseaban la d postrac¢ién del prineipio-de gasto
mAximo, en lag series N.os 116 y 11?‘ ael ﬁema ‘Article de sus Expermncss suz. défveramrs
(pus 39). :
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0,26; esto equivale a poner valores de a variables de 1,6 a 1,25 mientras m varia
de 0,33 a 0,37, 16 que es cercano a la realidad. Se tiene finalmente:

14026 : ;
. e (h+a)2 2

A8 (+— + 0,004 ﬂ)g

entrada redendeada,

! 140,26 G 8 ;
. _ _ h + ).a i i . D -
£4b) s (i oy s s ,
by  om P 7 = . T 0008 n )% ; .e_x_;trada en arista viva.
VE (5 —

Despre,emndq, en uua primera’ sprozumamén 0,004 » al lado de los de-
mis valores del denummador la fﬁrmula d4a} resulta

3 . . . he
: L 14026 e g P
44c) my = e h 4-;)2. = 0,385 + 0,100 *(?;‘3:7
VE (T) g ;

En 1a Tabia N.o17 ‘se ha caleulado lns wefmentes de g.asto m de las

bsri‘erﬁs de entrada. redondeada. ¥ vwa para valores de ———— mmprendldos

+h

ent:se cero ¥ la umdad es demr, todos los valores posﬂ)]es de las cargas y.de altu-

ras de barmera ~Bi :h t:ende al ualor cei‘o qmere deeir. que ia ‘carga es muy

pequgﬁa con relaclén & la altura de  barrera; mversamente, §i —mee + ;3
tiende & ls, nmdaﬁ srgmf:cs.. que la aitum de barrera se-hate de«premable al

1ado. de 1a‘. earga‘ Evidentemente q‘ue en el llmlte = =1, no eg lég:ea. la

-k

4 b
_apllcae:lﬁﬂ de ___k’gs férmuylas 44); se han Qaslculado 80§ eoefm;entes extr,emos
! aei6i..Sin embargo, si & supone qp.e a==0 (barrera cuya al-
turs iba es nula), los goeficientes serian los-de upa cafda no in-
ﬂuaneai;ﬂd iaor aguas abajo y las cargas serian:las aituras que toma el agpa
a la distancia n k., si el fondo anterior a la caida es horizontal y la pared
es . poeo rugosa. Asf, por ejemplo, para. un. gasto unitario dg T m%/s.

(ke vale 0,47 m, ), el calculo de la.altara de. agua, a .25 m. aguas arri-

2,5 -
-ba de una uatda da, segiin la tabla, para L= 0,47 =5,32, (he=0; pues e =10;
- son aplmables amba& ecuaciones), . el. eoeficlente m = 0,476, y por lo tanto

h \/2;;:;* ,117 =

tura qpe dam el caleylo del ege hldré.uhw en seceibn ancha, -§in pendiente
¥ poca rugbs:dad de paredes a 2,5 m. aguas arriba de und cxuda En caidas
sin barrera es impropio heblar de eargas, Las a.ltur,a.s varmbles de agua son
las del remanso que da e} mevimiento vsnado ’

La Tabla ‘N3 17 Ha mdb caicula.da por meédio de !as eeuaemes 44} to-

mando pam %o U walor expeﬂmental que es -wnntmte € lgual a .3..— si =2

=241, es decir, h =10,61 'm. que éfectwamente ¢s la al-

3 ¢
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es mayor que 3,5 o % es mayor, que 2 'y que baja de ese valor, seéﬁ!n 80

md1c6 anteriormente sila contraccién no es completa (1).

_ " 8i la anchiira del canal ‘afluente es mayor que la longitud del verte-
dero. como es corriente en pa:rt:dores de agua del tipo de barrera, la influencia
de 1a velocidad inicial disminuye. El éoeficiente de g'asto se caleularia tomando el

m de la Tabla-N.» 17 correspondmnte a =0 mult:phcado por el valor

zz
140,96 5 p—orr
anchura del .canal afluente. -
i Los resultados de las expresiones-'44) coinciden muy bien con las ex-

perieﬁciaa citadas de Bazin (2) y también’con la expresién de Gibson (3) vé-
lida. para barreras de arlst.a viva, contraceién completa (siempre que s > 2h) :

a —i— ko
AL expres:én en quelesla longltud del vertedero y ‘Lla

45) =5 me= ma(O?S-l-OI——)

en que m, es €l coeficiemte de’ napa libre en pared delgada, caleulado aegun 1a
expresmn dada_por Francm

Lias expresionés 44)," eon las experiencias'de Bazin dan diferencias a lo
sumo de 2,57 ; con la expresién de Gibson, la diferencia es término, medio
inferior al 2% ;¥ cop las expenenclas de Williams y Horton ejecutadas en la
Umvex;sldad de Coépnell en. un vertedero de 3,43 mis. de altura y espesores de
umbg‘gl de 055, 1, 1,78, 2,75, 3?’5 y & mts. y con cargas variables de 0,15 a
1,20 m.. las drferencms llegan a 5%, no siendo en término medio mayores de
3% en el campo de aplm.acmn Es de notar en las experiencias de la Uni-
versldad de Cornell, que "¢l coeficiente de gasto em vez de crecer -con la carga,
eomo, gorresyonde al aumento de la -velocidad imicial, dlsmmuye. Lns antlguas
experiencigs de la Umvermdad de Cornell, Hamadas de ‘“‘pared gruesa ’, eo-
mspondeﬂ propiamente’ & paredes’ intermedias y se alude .8 ellas més adelante.-

Entre las experlenems del-U. 8. Dep. Waterways Board y del ‘Geolo-
gical Survey, eJecutada.s en vertederoa cuvos espesores fueron de 0,8 y 2 m.

(13_Acegtaﬂ.a la’ relacién de. la --‘, resién, 47) entre h y h, ]a clmtmccidn serfi com.

pleta -en la entrada si

es. menor de 0,8)?8, pues se tiene:

1718,

il = 0,988
Wi, (85 + 1,71)

Para valores de

. h, i = maypres que este limite se ha tomado el 'R. correspondiente,
ealcu]amio prevlnmente la razbn s,prommadn

: , tomio se indiea en la nota (1) de la
o sl v E

phgina 257. .
(2) 5eme Articles-series 113, 114, 115, 116 y 117.

(3) Hydraulics and its Applications, Fourth edition,.pfg. in de(lmﬂn per Gihwn
del examen de las experienecias hechas en'la’ U. de Cornell, bajo la direcciép de G. S.
Williams, con espesores de umbral comprendides en_tra 0,16 m. y & m. y cargas entre 0,15
v 1.22 m. v alturas de barrers de 5,45 m. que se detallan inmediniamente después :
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¥ de 1,39 de altura, hay algunas que caen entre las paredes gruesas, El rédon-
deo de entrada fué igual al de Bazin, de 0,10 m. de radio, y, sin- embargo, los
coeficientes dan diferencias hasta de 6% por defecto con la férmula.

Las experiencias de ‘Woodburn, hechas en la_Universidad de Mlch:—
gin (1), en barreras de pared gruesa, cuyo espesor de umbral era de 3 m. b
cuya altura era de 0,59 m. en un canal de madera de 0,60 m. de anchura, com 2
cargas de 0,15 a 0,45 m. dan coeficientes algo menores que las férmulas ante-
riores y diferencias hasta de 4%. por defecto con ellas en barreras de entrada
redondeada y de 5% por exceso en entrada de grista viva. En gran parte es-
ta diferencia se explica, pues los frotamientos en un canal de madera tan an-
gosto como el de Woodburn, son-mayqres que los que supone la férmula. La

7 ; . 3 - a
contraceién de entrada era imperfecta. porque la razén '~ era menor de

3,5. Ademés, hay que observar que_ los coeficlentes de Wubdbm han sido ecal-
eculados tomdndo la suma de Bernoulll en vez de la carga, y suponiendo « de
la altura de velocidad inicial igual a.la unidad, lo que no es exacto. Es de
notar que las experiencias de Woodburn dan, con las de Bazin, mayores dife--
rencias que con las férmulas 44) y que corresponden a valores de # compren-
didos entre 10 y 32. =
; Si se da a m, el valor medio de 0,32 correspondiente & n-—?’,s se obtie-
ne una sencllla expresién para aristas vwa.s (2): :

46) m :o,sz 3 o,os ()‘L—_j;'“:)a

Las relaemnes anteriores de m revelan la:poca mfluencla de los. frotamientos ex -
el ‘escurrimiento por vertederoa de pared gruesa. Adaptando un valor medio

‘de esta pérdida ‘de ¢arga, que para mn==10 seria M*—-O 08, si se mtroduce

también he = %— en la ecuacién de la pdgina 248 se obtiene :
3 1 -
47) H= (-_2-.+_7‘...+c_>,04)hc_.1,7u@,,

relacién que permite el mso cémodo de la T&ﬁza N.-17, euando no es dad,d el
gasto (3) y se conoce la carga, smmpre ‘que ésta difiera poco de H, pues de-
) termma. e en funcxén de h:

(1) Durabté 1928 y 1929 pubhcada.s ‘en. Proceedmgs A. 8. C. E. en Bephemhra de
1930 y en Transaction A. 8. C. E. (1932). Vol. 96, phgs. 387 a 458

(2) Expreuﬂn que revela que con aproximac:ﬁn de S%, es . desprec:.able la veluud.ud

inicial con valores de BE MW < 0,3.
' - h4a i

3) Se puede justificar aproximadamente el - valor d&___;f__=1,?_1 haciendo 1a hi-
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et . L
; 5 2 =nhe=% ——=0,59nH
I i AR = e el N
) . . o € . i L B g
por lo tanto, ademés de la relacion n=— 7 se tle_ne n=1,71 = relacién

ol " p » 2
que es suficientemente exaeta para los cileulos én barreras que tengan una al-

pitesis extrem Jde qne en una grsda de subida de gran altura, la presién en el pammautu
vemwl varia hidrostiticamente desde el ni-

A : £ vel 4 (Fig. 129) Esta hipitesis que tiende

a amgerar el valor de la relacién _Is. no es

" del todo exacta, pues, en las_veemdaﬂes de la
, arista, la velocidad sersibl ‘hace disminuir ‘la
- . presifn. En estas condiciones, suponiendo so.
bre ‘la gﬂldé escurrimientg erftico, se. aplica
el teorema 'de las cantidades de movimiento
2 la masa unitaria encerrada entre las secciones
A 7 B v se proyeeta stbre up eje horizontal.

La masa Sk % g dt entra por 4 y sule per B
‘ 7 :

Fig. 129’ - en‘el tiempo di; entra con veloeidad préeti-

camente nula, y sale con la velocidad critica U, =" 7_. Bu ing nto de tidad de mo
¢

‘vimiento, en la ‘unided de tiempo, es pues:

q'.s

- T'he-’

"El resto do la masa encerrada entre 4 T B, queﬂa ‘dentro de esns ISnu(:es ¥ mo va-
ra su cantidad _de movimiento.
Las pres:onnn en las caras t.ermmales, tpieas fuerzas que dan pro;reec:én, en la hi-
h_e

Ppotesis de _partida, valen - Yies en la cara 4; y«—Y ° en la cara B, por lo tanto el
teoremn dice: . '
ne b2 )
Thet = 'I?— o 1 2

de .donde resulta, finalmente, h—=h, \/{s =178 h, relacién que da una diferencia de
poco. mihs de 1%, eon la gx-penment.n] -

.En rigor se podria decir que, como en la cara de la barrera parte de ls cota ple'ao-
‘métriea se ha convertido en altura de volocldad hay en esa cara una disminuciém de pre.
‘sién, y por lo tauto, al hacer la diferencia entre las presiones de la seceibn A ¥ la eara de
la barre‘rs, para co‘mputuria basta multiplicar el primer término del segundo miembro por
un_factor K, mayor que la unidad. La ecuaciém anterior quedaria:

5 . KW he
; . b ¢ ht= b e Y 'f;-—
de donde . ' ' -
: , : K . .
= ) h, = LI . A .

K es poco distinto de la unidad, pues al'waler h.= 1,77 h, carresponde K -;-1,088.
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tura superior a 35 h, o sea 2h. Si} la entrada es redondeada h =1,54 h, ¥
).

La emtenela del escurrimiento eritico sobre los umbrales gruesos en
que hay filetes paralelos, queda suficientemente probada en la préetlea con
la concordancia de estas ideas y la esperimentacién. Tedricamente se apoya en
¢l principio de gasto mAximo a carga dada, ya enunciado, que equivale a
energia minima a gasto dado, o sea, a una economia de la Naturaleza, que
en el caso presente puede enunciarse asi: la Naturaleza se acomoda sobre la

" barrera con el minimo de energia o suma de Bernoulli, siempre que agregando
a ésta la altura de barrera se obtenga mayor Bernoulli que el de aguas abajo.
También la consideracién de ser la velgcidad critica la de la onda, da una
nueva base para.confirmar su existencia (2).

La velocidad media sobre un umbral de pa.red gruesa para un gasto
dado es la critica, independiente de la carga; pero como ésta deperde de.las
pérdidas de cargs, se puede escribir que la velocidad: depende de ambas; en
efecto, podemos escribir, si llamamos H el Bernoulli de agua.s arriba, contado
sobre el plano del umbral:

H=he +-'—*(1+E?\)

ﬂ._..Iai

La altura critica se puede poner en funcién de la altura de velocidad

.. ) Uol
cnltlca pues h;=2 20 : :
B=—Y" (343
2g
(1) La relacién 47) es variable si la contraccién de entrada no es completa. He aqui

los valores que ella toma en funcitn de _:_ 7. de ...:_. cuande las barreras tienen wna

‘ ¥ L L] ‘ ., >
altura relativa menor de 8,5; calculados por medio de los j, dados anteriormente:

a

p T35y mhs 3 25 g 15 1 05 02 0
R, i
a
— 2,04 178 148 119 091 . 061 0314 018 0
",;i— 1,71 170 169 1,68 166 1,83 1,505 157 1,50
L3 A -

Estas razones entre la carga ¥ la profundidad eritica sirven para el céleulo de n, -
- en barreras de poca altura, sin fedondeo de entrada, como se indica al pie’ de la Tabla 17.
Es necesario no olvidar que tanto estas relaciones como la de la férmula 47) son Tazotes
entre ¢l Bernoulli anterior a ln barrera 7 la profundidad eritica.” Las eargas memsurables
son menores, porque hay que restar a estos wlores la altura media de velocidad afluente,
(2) Ea. interesante el estudio tebrico experimental ‘de Hotnter Rouse ya citado
 (Verteilung der hydrulischen Energie bei ejnem lotrechten. Absturz -Berlin 1933, -Laborato.
. rio de Khrlsruhe), que demuestra que, eomo lo hemos dicho snteriormente, aunque a plomo
de la cafda misma'no habiendo paralelismo de filetes’ no hay esmmmmntn eritico, la dife-
rencia entre ¢l Bernoulli medio y el eritico es abf priet despreciable. (Véase tam-
bién An.u]ua Instituto Ingenieros de Chile, Junio de 1922, phgs. 355 y 356).

17.—Hidriulles,
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U,

1 sy
_\/34-21_\/29“3

depende entonces de Th. Este coeficiente de re-

i 1
el coeficiente ¢ =—F—==
BRVEERN
sistencia varia dpsde el valor cero, caso ideal de entrada redondeada y ausen-
cia_de frotamientos, hasta el maximo A = 0,45 que corresponde a frotamien-
tos (he¢==0,008 n, con m=15) en umbral muy largo y pérdida de entrada -

completa (1,,_-.—;?)_. A continuaciéon van.los valores de ¢ en los €asos que se

indiean:
Entrada redondeada | Entrada arista viva - | e
Sin frotamientos 0,577 = 0,5 0,560
n =35 0,575 a RECEy 0,554
; o= 15 0,566 [ ™ =10 | 5~ 2 - 0,546
Entrada arista viva _ : T =4,5.7 uif 0,541 |
= 0,5 0,563 = 0,5 0,556
a | =1 0,557 I T 0,551
Wiml B |1 0539 | " G =2 0,542
| =385 ymés | 0,545 e =35y mhs | 10,530

EJEMPLO 1.—; Cuénto baja la earga de un vertedero de 0,60 m. de altu-
ra; 2,0 m. de espesor y 2,5 m. de longit_uﬂ, sobre euyo umbral pasan 2,0 m%/s, si
se le redondea']a entrada, primitivamente viva? El vertedero no tiene influen-
cia de aguas abaao !

Se tienen los siguientes datos: G=06‘m e=20m., ¥y L=25m. El

gasto unitario es g= %- =—0,8 m?:s, por lo tanto, h, = 0,40 m., lo que nos
a __ 06

a9 .
e Y e =l o K
T e > M

Como una primera aproximaecién se ti.ene —:— = 1,54 si la barrera es
h L3
de entrada redondeada y o T 1,66, segiin la nota 1 de la ‘pdgina 257, si la

da n=

entrada es viva; de modo q:.te las cargas serian!
arista viva: b = 1,66 X 0,4 = 0,664 m.
arista- redondeada: h =1,54 X 0,4 =0,616 m,
¥, por lo tanto, bajaria con un redondeo de entrada de 0,045 m.

Un tanteo mds correcto, déndonos h y verificando su valor, lo hare-
mos comenzando por el caso en que la entrada en la barrera sea de arista viva

= 0,524; m, seglin la Tabla N.° 17, valdria

m= 0365 como, segiin la Tabla No 11, h\/2Zgh = 2,37, 3¢ tendria el gasto
unitario g = 0,365 X 2,37 = 0,865 en vez ‘de 0,800 m?:s, U'n tanteo cony menor
earga, h—063m da, fmalmente r\/2gh—= 2,208 y m=20,362 "y, por lo
tanto, g = 0,800 ms 5., es deeir, que 0,63 m. es la carga correspondiente ‘al
gasto.

. ) h
h=0.66, 1 d
con 6 que nos aa+h
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En forma anéloga,.si la entrada es redondeada, se tendrd h = 0,585 m.,
h~/ 2 gh=1,985; IR ———=0,494; m == 0,402; q = 0,800 m?:s.

Por lo tanto, como la carga c¢on entrada de arista viva es de 0,63 m., y re-
dondeada desciende a 0,585, bajaria 0,045 m. redondeando la entrada.

56. Paredes gruesas influenciadag por aguas a.bajo —Si. agz!egando a
la suma de Bernoulli, de aguas abajo de la barrera, la pérdida ‘de ‘\'carga “por
ensanche, se encuentra sobre el mismo plano de referencia ‘mayor suma de
Bernoulli que la critica sobre la barrera, es imposible la existencia de ésta
en ese sitio. Tal cosa sucede cuando al elevar el nivel de aguas abajo de un
vertedero en pared gruesa, se pasa un cierto limite. Dificil es dar analitica-
mente este limite, porque la aplicacién del teorema de las cantidades de mo-
vimiento supone el conocimiento de la presién que obra en la cara de la ba-
rrera o grada, como se verd mas en detalle en el capitulo siguiente. Expe-
rimentalmente, para el caso del vertedero, encontré Bazin que el nivel de
aguas abajo se puede elevar casi 40% de la profundidad eritica sobre el
torrente de la barrera sin que se note aguas arriba la menor alteracién. Es-
to equivale a decir que el escurrimiento critico que aisla de las influencias
de agnas abajo, subsiste hasta ese liimite. El punto de destruceién del es-
currimiento eritico por el nivel de aguas abajo depende algo de la altura de
barrera pero la influencia de ésta es poeca.

Si llamamos &’ la altura de aguas
sobre €l plano del umbral (Fig. 130), la des-
“truceién del eseurrimiento eritico se verifica
cuando A" toma el valor: #' =1,39h, (1).
Notando que H =— 1,71 h, aproximadamente,
ese lintite en funcién de la carga o Bernou-
. DEH; 65 K= j*ﬁf H = 0,810 H. Como la
carga mensurable & es siempre algo menor q&e el Bernoulli, A" um es

_ Fig. 130,

5 : 5 X 3
més 0 menos Th, como dice Bazin, Ese valor A’ = 1,39 es un promedio.
(1) En realidad, analizando las é:périencias, este limite es funcién ﬂa'la altura
‘de la barrera, pudiendo darse los siguientes valcres numéricos: o
a
i |

; 025 05 075 - 1 2 3 5 6 8 10
.3

[3 ) L)
h’ - B . 2 3
_k’_'_"'._ 1 109 1,28 1,32 1,35 1,30 1,395 1,38 1,37 ° 135 184

Puede verse ‘‘Gradas de bajada’’, F. J. Dominguez, Anales-del Instituto de In-
genieros, 1922, N.o 9. La aplicacién del teorema de las’ cantldadu de movimiento (pdgma
120), da

2 _~0-02 o5 . 1 1,5

ra
o

10

W .
z:% =1 121 1,26 .1,27 1,25 122 1,10 1,06

e
En el phrrafo 65 del capitulo siguiente se vuelven a dar los valores de eate l.in:pte,
dedueidos de la aplicacién del teorema de las cantidades de movimiento.

.
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Indicamos a continuacién los médulos de gasto, sacados de las expe-
riencias de Bazin ps.ra las barreras influenciadas por .aguas abajo, es decir,
’

para el easo en que k> 1,39 he y los damos en funcién de las razones Bk,
h—W :

y —5 —- Cuando h==1,39h, esas razones valen, respectivamente, 031 y
0,18. En la tabla de valores siguiente, m, es el coeficiente de la pared gruesa
"de igual carga y altura de barrera pero no. mfluencla.da dichos coeficientes se

obtienen de la Tabla N.° I?’

h—n h—W m

k‘ 5 h My
0,31 018 1
0,25 0135 0,94
0,20 0,098 0.82
015 0.072 072
010 0,044 0.59
005 0,014 0,44
003 0,006 0.36
002 . 0003 0.31
0,01 0,001 0,24
0 .0 0

Las experiencias de Bazin de donde han sido deducidos estos médulos
corresponden a barreras de entrada con arista viva; es probable que puedan-
aplicarse a barreras de entrada redondeada.

Los valores anteriores son vélidos pm.'a alturas de barrera comprendidas
entre 3 y 10 veees Ia profundidad éritiaa (1). Superfluo es agregar que se
trata, ademés, de barrems euyos eslaesores ‘de umbral verifican el paralelismo de
* filetes (2).

(1) Tembién en estas barreras influenciadas, de umbral grueso, puede-ser ftil la
siguiente férmula empirica.que prescinde -de la carga del vertedero:

49) m= 0,638 — 0.158—{:;
'vhlida siempre - que ..%.. sex menor de £,5, ¥ que da los siguieutes valores:

:; 25 22 ¢ 2,1 ?,ﬂ 1,2 - 18 1,7 1,6 1,5 139 -

m 0,15 0,195 0,211 0,226 0,241  0;257 . 0,272 . 0,287 0,302 0,320
esa férmula Buponu entrada de arista viva. Si la entrada es redondeada se tarin
en un 109,

(2) Interesante desde el punto de nshs teérico es el vertedero triangular de pared
_ francamente gruesa y entrada redondeada, en que debe veri-
ficarse, segtin lo dicho," el escurrimiento eritico. Las expe-

T“\_ﬂ___\_x::'\.__:‘% riencias hechas en Chile por L. Cruz.Coke y C. Moya (1924)
““"r-z!ai— ----- *  compriieban ampliamente este hecho (tesis citada, phg. 278).

i Si no era muy grande la curvatura de filetes, la introdue-
cibn de piezémetros en la vena sobre el umbral demostrd la
existencia de la ley hidrostitich en la seccitén., A estos ca-

sos se les midi6 el coeficiente de gasto que también puede calcularse tebricamente. En
efecto (Fiy. 131), la carga h, o suma de Bernoulli de aguas arriba es igual a la suma de

Fig. 131
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57. Paredes intermediag mo influenciadas e influenciadas por aguas
abajo.— Hemos llamado paredes intermedias aquéllas cuyo espesor de nmbral
es menor de 5k, o lo que es aproximadamente lo mismo, menor de 3 &, siempre
que la napa se adhiera al umbral, pues, en caso contrario son paredes delga-
das. En paredes intermedias es muy dificil hacer consideraciones analiticas
que lleven al .coeficiente de gasto. No hay tampoco anulacién de las influen-
cias de aguas abajo, de modo que ol escurrimients depende del nivel de las
' aguas posterior a la barrera y de la forma de

la napa. Se complica ademéis el estudio, cuan-
do el espesor de umbral es muy pequefio. Si
se opera disminuyendo la carga de una napa
libre, que escurre sin adherencia al umbral,
. en un umbral de espesor ¢ (Fig. 132), se efec-

h
tuard la adherencia eunando T‘:Iﬁ, eomo

se dijo en el pirrafo 54, Al contrario, si
adherida la napa al umbral se opera au-

mentando la carga, se producird la separacién cuando la. razén -—E—- tome el

valor 2. Entre estos limites la napa libre es mestable un cuerpo extraﬁo flo-
tante, la introduceién de aire, ete., determinan la separacién de la napa del

h

es, como de costumbre, la altura de la barrera y h la carga. El gasto, dada
una earga, varia con la forma de la napa y con la adherencia o ‘separacién
del umbral; circunstaneias' que no tienen dependencia entre si. No entrare-
mos aqui en detalles que no tiemen importancia préctica; solamente escri-
biremos la expresién del médulo de Bazin para napas libres, en que m, es:
el coeficiente de gasto de un vertedero de pared delgada con napa libre, de
igual altura y carga:

umbral. Por otro lado, la forma de la napa depende de la razén L,' en que @

Bernoulli eritica sobre el umbral si a éata se ngregan las pérdidas de earga, que con entrada
redondeada, se reducen o los frotamientos. Expresando éstos en alturas de veloeidad erities,

obtenemos, en la seceifn triangular en que el Bernonlli critico es

i -hc ¥ en que la altora
. B i
de velocidad critica es :

h
h= (543 )_._"
2Qe
gt g
ma cadn lado del vertedero con la vertical; se obtiene haciendo reemplazos y aeape,lando
el gasto:

Como h, = )é siendo tg g lo semisuma de las tangenles del 4ngulo que for-

=lfet Yy /T
0‘3(54.1,) g a2\ /%

ea decir, que el coeficiente de gasto de un vertedero triangular, con escurrimi eritico, es

#0) | =_s'( 5+>., )‘1
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¢ .

y P m . h '
51) ' s = 0700 + 0,185 — -
cuyos valores entre sus limites de aplicacién (1) som:
; —’-:; =033 05 ' 075 1 1,85 1,50 - 1,62 2,00
%:0,?’5 079 084 089 093 098 1,00. 1,07

Como se ve, cuando -%-— excede de 1,62 el mbdulo es mayor que la unidad, es
deeir, que' en esos casos la pared intermedia econ napa libre tiene un coeficien-
te de gasto mayor que la delgada.
En el grahco de la figura 133 se resumen las paredes intermedias, cu-
“
yas napas no son libres, En él aparecen en funecién de la.ss razones ;: y -—;:—
la forma de napa . correspondiente ¥ el médulo; también aparece la eircuns-
tancia de adherencia o separacién al umbral. El gréfico se refiere inicamente
a vertederos no influenciados por aguas.abajo. . '
En paredes intermedias la adherencia al umbral retarda la influencia
del nivel de aguas abajo. No existe esa influencia, evidentemente, si sigue a la

barrera un régimen torrencial y tampoco existe, aunque la siga un rio, si la
—_— e ;

Bi no hubiera pérdidas de frotamiento, 1! seria cero y m = : (—:—,——)1} = 0,8865.

Para avalvar 3, notemos que en aecclﬁn triangular de ‘profundldad h,, el radio hidréulico

It
vale B = ;’ sen g ,y, por lo tanto, en un umbral de espesor ¢ = n h, la pérdida total es:
. o
2g

es docir que el factor de resistencia vale: =40 _H_“.é‘_“__n. Aceptando, en el fingulo

) aUe 20'n ° g
CA=T, = o, senane-T_.aeng =4nsen;——-c—,l

enslayndo ~de’ 900 (sen g = sen 45° = 0,707} el coeficiente = 0,0006 se obtiene:

};, = 0,017 n
Introduciendo este valor en la ecumcibn 50), s han caleulado los coeficientes que a
conti i6n se paran con los experimeéntales; en umbral de n mayor que 5:

= & 10 17
_caleulado = 0,874 0,265 0,250
experimental = 0,273 0,264 0,249
(1) El espesor de umbral e=4h, limi!‘.el de separacitn que hemos :E-ijudu, entre las
paredes gruesas-y las intermedis.g-, es, en funcifn de 1a carga, € = § ?3;7-- 2,98 h prée-
t.il:.a’menta s b,fr.omo Be hn' dicho, y su inversa, % = 0,39 es el Iimi;.e_indicadn en la

figura 135. Bazin d.ico que la £érmula 51) da buemos resultados, precisamente en valores de

mayores de — (Expériences Nouvelles, 1fm. de la: pﬁg. 59), por lo tanto, su férmula

es efectivamente 3610 de paredes intermedias.
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Esta eontraceién ocasiona perturbaciones que acarrean una pérdida de cae-
#a de entrada. No puede decirse gue ésta se deba a un ensanche de reac-
cidn. T.a contracecién os relativamente grande comparada con la del verte-
dero de pared delgada y napa libre; es un 20% may or gue ella,

]

La ecuaeiin 2¥), notaudo que

) h . R, . .
niendo hl =X "j:"‘ s —}'-— = N » el valor de &’ dado por la ulti-
L (] <

ma expresion de la pigina anterior, nos rosulta:
7 1 - (A K)*
T, X FRT T O3
8i para simplificar, suponiendo gradas de altwra superior a 3.3 he haee-
mos == %, tendremos la ecuacion;
P B8 ot IR ET
X, 2 T A, 4K 2
ccuacién en gue el primer miembro es la ““momenta’’ final de un resalto com-
pleto, por nnidad de ancho y dividida por A2 Los dos primeros términos del
segundo también Jo son de la altura X, | K, de aguas arriba. A dsta »e le
resta un términe para iguainr a la final. Bl cuadro siguiente da los valores
de X, ¥ Xy, para los distintos K :

es kA, dividiéndola por 22 ¥ po-

B

37a) (\ + __)h______

370) s (_1'0 E —;i—) K

Valores de X, -para & =

1,992 | 2000 2008 | 2015 | 2022°'| 2005 | 2038 | 2048
2,152 2367 2163 | 2170 | 2177 | 2183 | 2192 | 2,200
D 2820 2327 0 2334 ! 2341 | 2346 | 2350 | 2357 | 2,363
C 2500 2505 | 2510 | 2515 | 2520 | 2524 | 2632 | 2540
2683 2680 | 2695 | 2700 | 2704 | 2,708 | 27153 | 2720
-2,875 2880 | 2885 | 2,889 | 2,892 | 2.89% | 2,808 | 2,902
3072 3.074 | 3076 ! 3078 ' 3080 | 3082 | 3086 | 3000

&, ! [ : | : |
| 835 | 4 45 | 5 l-55 { 6 i 8 | 10
| 3,625 | 1,634 | 1,642 | 1,649 | 1,656 | L6660 | 1,667 - 1.673
2 1 16a0 | 1667 7 1663 | 1,669 | 1.673 | 1,677 | 1,684 © 1690
4 | 1780 | 1,138 1746 | 1754 | 1761 | 1,768 | 1777 1.786
6 | 1,842 | 1852 1859 | 1868 | 1,875 | 1,882 | 1.896 | 1,910
| :

-

Ty Sy
oS by D0 e S

=

Como ¢ dijo en ¢l eapitulo anterior, al tratar de vertederos, en ln lnporo‘»is lle
£ — 1 para una altora de barrera a o K — o=, X, =173, enando X, =1 (1).
También, en vertederos xe dijo al tratar de la entrada de una pared gruesa con
arisia ¥lva. gue €l valor de la pérdida de earga que.se produce on la entrada

e Ia altula de veloeidad

de nna grada de subida u]ta, mayor dé 2.5 k. es

final (o sea, de In que ]uu' sobre la grada, inmediatamente arvuas abajo de la
eontracc!on) La aplicacién del teorema de las cantidades de movimiento, en
In forma hecha anteriermente confirma este resultado. En gradas de alturas

{.I.‘l § "5 nata abe In piginng 206,

2% —Nldriulica.
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; p 1 e
menores ¢l factor de resistencia es menor de e repitiendo los valores dados

- para los vertederos, que son vilidos para las gradas con cualquiera altura final
del rio, los vemos en el cuadro siguiente (2).

—: =0 65 1 1,5 2 2.5 3 3,5 ¥ mas
1
A =0 011 0,8 024 028 030 032 033

8i la grada es de entrada redondeada, no hay p&r{]id_g. de entrada.

El cileulo de la grada de subida, de entrada en arista viva puede ha-
cerse por medio de la pérdida de earga o en las grandes, por medio de ella o
por el cuadro de las alturas dado anteriormente. El problema siempre se pre-
sentari conociendo la altura que hay sobre la grada. En las gradas de entra-
da redondeada el ecileulo ‘de alturas se puede hacer, simplemente por la con-
servacion del Bernoulli.

EJsempLo 1.— En un canal rectangular de
_f_r\r— 3 m. de anchura, hay una grada de subida 0,35 m.
L ) 085 = de altura. Escurriendo un gasto de 4,5 m¥/s., a
W—‘— continuacién de la grada (Fig. 197) hay una al-
L tura de 0,85 m. Se desea saber qué altura se pro-

Fig. 197 duce aguas arriba de la grada.

Con el dato del gasto Q = 4,5 obtenemos
por los proeedimientos ya conocides, k.= 0,612 ¥ con cste valor los de

@ 0,35 g :
K= S e = 0,572, es grada chica, que se caleula a través de la
© £l ~
PR ) 0,35 =
pérdida de carga. Il valor que hay que formar es 2 = i =0,41, al que
Ry 0,85
U,

corresponde A = 0,09. La altura de velocidad sobre la grada es = 0,181, y

el Bernoulli es B = 0,85 4 0,181 = 1,031. Agregéndole la pérdida de carga, que
es Ay = 0,09 X 0,181 = 0,016, se obtiene 1,047. Si a esta carga anadimos la
altura de la grada de 0,35 obtenemos el Bernoulli de aguas arriba B, = 1,397.
A este Bernoulli, caleulando en la forma ordinaria corresponde una altura de
agua de 1,33 m., es decir, h, = 1,33 — 0,35 — 0,98. Baja en consecuencia el
eje hidraulico. 0,13 m. por efecto de la grada, o mejor dicho la grada provoca
un remanso de esa altura.

Si en vez de tener la arista viva hubiese sido redondeada la entrada de
la grada, no hubiera habido pérdida de carga, y el Bernoulli anterior hubiera
sido de B,= 1,051 4 0,35 = 1,381, cuya altura correspondiente es h — 1,312,
es deerr, un remanso menor que el del caso anterior, pues seria de 0,712 m., en
vez de 0,13. Pricticamente se pudo caleular la altura en este caso, quitando

(2) Eoch y Carstanjen. Bewegung des .Wassers, phg. 167 y sgtes., traen tres ex-
periencins que coinciden bien en el factor de resistencia de In pérdida de entrada con los
valores apuntados aqui. He aqui esos valores experimentales; k es la altura de agua sobre
la grada, que en uno solo de los easos fué h.

(1]
— = 0588 0,566 0,62
3 = 0114 0,154 0,142
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a la anterior de arista viva la pérdida de carga: cn efecto,
h = 1,330 — 0,016 — 1,314

EgeMmrio 2.—S8i suponemos ¢l misme caso anterior, pero la altura de
grada de 2,50 m., en vez de 0,35 m., tendriamos: '

i . 0,85 n
]{A—-—-'MT' pr— ‘j,oa, .‘.] :W _ J")g

Entrando al cua-.hddd arriba, encontramos interpelando X, = 1,742, es decir,
ko = 1,070. La altura de aguas arriba seria h = 1,07 4- 2,50 = 3,57 m.; la altura
de velocidad es 0,009 ¥ el Bernoulli vale B, = 3,579, Como contado sobre el
fondo anterior a la gﬁ-ada, ¢l Bernoulli es By = 2,50 41,031 = 3,531, la pérdi-
da de earga seria de' A = 3,57y — 3,531 = 0,048. Computada esta pérdida por
¢l fuctor de resistencia dado anteriormente, seria dicha pérdida de un valor
A =033 X 0,181 = 0,06 m.. en vez de 0,048 m. dado por la “aplicacién del
cuadro e alturas.

70. Gradas de bajada con resalto alejade.—Limite de rechazo del re-
salto.—En el pirrafo 51 del eapitulo anterior, hemos estudiado la grada de
bajada cn el caso de que sobre ella exista minimo de Bernoulli, que es la
forma en que se presenta la grada y la barrera en los vertederos. En el pi-
rrafo 65 de esfe capitulo la grada con resalto al pie, e influenciada por aguas
abajo, tanto cuando se halla precedida de un rio eomo de un torrente. Nos
queda por tratar €] easo en que habiendo sebre la grade un torrente, éste es
capaz de rechazar ¢l resallo del pic de la mapa, caso interesante para el pro-
veceto e algunas estructuras hidraulicas,
romo cascadas de rebalse de centrales hi-

) s h,
droeléetricas, ete. El fenémeno no ha po- 2

dido ser abordado analiticamente por el m*m»;\ -
a

teorema de las eantidades de movimien- Iy h,
to, como no lo ha sido cuando es prece- N St .'I 7
dido de energia minima, porque no pode- _d

Fig. 198

mos encontrar 1a relacidnu entre la presién
en la cara de la grada en funcién de los datos: gasto, altura de dicha grada
¥ altura del agua sobre ella. Por esta razin en el Taboratorio de Hidrduliea
de la Universidad Catélica de Chile ha sido aberdade por la via -experimen-
tal en la tesis de los ingenieros seifiores E. Fabres y M. Errdzuriz (1), El

ysi : h
resultardo de 137 experiencias colocando sobre la grada alturas relativas _h“_
" <

. _ . a
de torrente inicial de 0,75, 0,60, 0,50, 0,i0, 0,30 y 0,20, con aliuras s de gra-
‘ (]

{1) ‘‘Estudio experimental de Gradas de bajada precedidas de Torrente’’.— Die.
do 1942.— Fué tarade un vertedero triangular relacionando su earga eon la altura eritien
del gasto en cl canal de experiencins; asi, con una abertura conccida de compuerta snte-

I
rinr era fheil produecir cualquier .._kﬂ_ con relativa exactitud, Bi es dificil medir log to-

rrentes en gradas preccdldas de altnm eritica muocke miis Jo cs si son precedidas de régimen
torrencial.
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4]
Wf R R _,__‘gz"'f da  variables  Jdesde
2.4 — L_I..--"J:}_]l:lr } NN B 0.2 a 7,2 va en el
. gass MR ees==o 0 :J T 075 oerifica de ln figura
2 l"},'l]':’f |—'_: ] |H—1""1'TI LT3 ‘ ‘. : | : 98¢ adjunta,  Con
II -_ﬂl'Jfr T i.. s o T L 860 caieo prilico e da
16 i : ;J...l—-lﬂ ot RER en ordenadss la relin-
| T k o LT o 50 cion tidre la altura
12§ F ' I ll T T : aa E lf-]l"il-r -4 E00ERESE del torrente e oxis-
; te sobre Ja wrada b,
T 5 L b e 040 A
08 ;]‘-' LI A O L L v ol del pie by, __}'1__
Ramas + an Fo.30 ‘. a ’
04 — = : 020 en funciton de h
1 ; para diversos torren-
[ tes refativos -

o
? 2 3 4 5 6 7 8 h e R
Pig, 1994 este reifico hemaos in-

terpolado eurvas pa-

. n

ra variox lorreates rela- .

: h, £l

tivos -, ol
i S GRADAS
SLoqueremoes hacer um == Limite dei resalto alejodo

gratico analage al de la [ ax]

frgurae  J17, Nevawlo en

ordenmlay  Jos  torrentes

.k], 5 [t
o=y o abscisas los — -
e he

.,
para cada R obtene-
.

mes los valores ddel .
fico de In figura (880, Tis.
te grifico gue aparece un
poco confuso es interesan-
te,  sin embargo, porgue
evidencia qite las altoras

pequeiias de torrentes ini-
ciales reehazan rios nmay
altos  cuando las Dbarre-
ras o gradas son chicas,

i .

—— < 25 ¥ a la inversa
g4

tienen resalte al pie won

rios muche menores que

h, .
los grandes - ;‘- si la al-

tirg rolativa e Barvoepas Fig, 1095
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es grande, Se han puesto por esta también en el grafico loy —h--'—, rios limites
<

que esta a plomo.

5 . 14 I
de resalto alejado correspondientes al i ¥ kl
L3 €
- . - hl\
El grafico de la figura 199b nos hace ver que si = es menor de 0,40
L
los torrentes del pie, cuando el resalto es rechazado, son mis altos que los

I % 3
que hay sobre la grada, pues “k::" < 1. Todas las denominaciones son las

s de la figura 198. El gréfico de la
i 5% figura 199a es 1til para los céleulos.

refel ,,/4/' También sé ha medido en las
El =< =2 W experiencias citadas Ja longitud o
5 s N llecesaria Para (le se DORZAnN PArd-

lelos los filetes on el torrente que si-
! pue a la grada (Fig. 198), En el gri-

= by fico de la figura 200 aparecen los

- E ¢ %‘ 2 *  valores experimentales encontradoes.

o= TF. : oo Son valores promedios con fuerte
ol— ’.A/ // error probable.

Ll b Aos0

8— ,// '/, Esesrro— En un canal de

;_ ,/ P /"/" “qeso seccion rectangulir de 3 m. de an-

pd ’/’ ;I/uo chura, hny una grada de bajada de

= F, /( A ;/ s 0,60 m. de altnra. El gasto que es-

/ /7—//" AT e CULIE &5 de 2,6 m3/s. ¥ la altura so-

AY A4 L 1 bre la grada vs de h, = 6,30 m, .(1).

L_/,-/ A% 5 Se pide determinar: a) la altora ¥

/{//’461;‘/( ubicacion del posible torrente al pie

2l de la grada, ¥ b) la mayor altora

de rio que nos da resalto rechazado.

_"’_\,_ Con los datos que son @ = 0,60

"= i . b h, = 0,30 ¥ deducido h. que para
% I N N I N I 3
2 r 2 3 <& 5§ 8 7 &8 f‘ 1= —,J;'%— =12 cos de 0529, obte-
“ig. 200 "
&g NenLos : T?- =113 ¥ -:-—- = 0.567.

Entrando al grafico de la  figure 199a, leemos, interpolando.

ha .' ¥

e 1,235, o sea, que 2 vale 0,81, es deeir, by = 081 X 0.3 = 0,217
hy ho ! "

y que segiin ¢l grifico de la figura 200 para los datos citados 5 =215,

L3
es decir, que la altura del torrente de 0,243 se sitiia a d = 2,25 X 0,529 Irual
a 1,28 m. de la grada.

(1) Parn obtencr exta altiurn hastarfa ama enmpuerta cereana A Ja grada abierta
- ._g_";':_ - n,fs_-'fs m. a unn peniiente indefinida antex de la grada de §,2/8 con paredes

de hormighn enlucidas (n = 0,073 de Ganguillet y Kutter; eapitulo siguirnte}
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En el grafico de la figura 199b entrando econ !ﬂ = 1,13i para
Iy el te
= 0,567, interpolando hallamos: i = 1,8%,- 0 sea,
c Lo

he = 1,88 X 0,329 = 0,995 m,,

lo que significa que si las condiciones de aguas abajo de la grada dan rios
mayores de 0,995 m. ¢l resalto ‘eubre <l pie de la grada, ¥ si menores, el resalto

es alejado. Para que el re-

salto se empiece a subir

sobre la grada se necesita
I

que —,-h; sea  mayor que
e

%’\ = "—{’"’- py 233 lo que supone decir

e = 1,24 m., como so evi-
deneia, tanteando con la

Fig, 201 ceuacion 6) del parrafo 635.
La figura 201 nos muestra el limite del resalto al pic en a) v el comienzo
de subida sobre Ja grada en D),

71. Embudos de entrada.—Los angostamientos paulatinos de la sec-
cién de los canales, como los conos convergentes de las singularidades en con-
torno cerrado, estin afectados de pérdida de carga debida (inicamente a los
frotamientos. Les es aplicable la ecuacién de resistencia de aquéllos (1) que
en funcién de la altura de velocidad final, se puede escribir:

b !b Q2
38) = "G_(z_g—g)
tg—"? E

el dingulo

. . e 4
En seeciones rectangulares o trapeciales se puede llamar —;
que forma eada lado eon la direecidén de la corriente; en easo general. en sec-
ciones de forma.enalquiera, su definicion serd incierta. En eanales rectangu-

lares que ‘escurren como rios, alejados de la crisis, con pequeiias velocidades,

Lo Q. .
las alturas extremas difieren poco, de modo que la razén a podria tomarse
como la razén de las anchuras. El coeficiente b, en ecambio, no tiene agni un
valor tinico, a pesar de que estos embudos son siempre de secciin revestida, b
depende del radio hidrdulico. Suficiente. sin embargo, parece tomar valores
seneillos de D que tratindose de paredes lisas, como es el easo de la prietiea,
pueden ser los siguientes:

Radio hidréulico R = 02 0.5 1 2 3 m.
b = 00003 0.0002 000017 0.00015 0.00014
gb = 0003 0.002 0.0017 00015 00014

(1y Ewvuacion 53) del § 37, del Capitulo V, pig. 166.
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6 L—1 — &7
— == 1,715 y la longitud del embudo es: L = = (O = 7dm
35 ? : r1g 2 | 2X076
2 S

A—0,008 - -(1+ Fo )29T = 0,015 X 0,186 = 0,003

1.

72. Remanso producido por los machones de un pnqnte.-— Iste proble-
ma, que consiste en deferminar la diferencia de altura (e aguas arriba y abajo
del t‘streclmmmntn que provecnn en una corriente los uulc]mne-'. mtrodueu'lm
en cl]n, es una aplieacién de la teoria de los ensanchamientos bruseds ¥ pau-
latinos. Bstos machenes se wsan en puentes, pero su importancia en Hidriu-
liea ostd hoy dia finicamente en los machones fque se colocan entre compuertas
en canales. Pouns cuestiones pricticas han preoeupado més a los hidranlicistas.
¥a sen tedricos o experimentales, que el remanso que produee el paso del agua
entre los machones de un puente, Sin pretender clasificar ni abarearlos a to-
dos, basta cifar a Dubuat (1786}, Vicat (1836), D’Aubisson (1840), Navier
(1843), Weishach (1833). Riibimann .(1880), Wex (1888), Montanari (1891),
Lorenz (1910), Nagler (1917). Relboek (1919) » Yarnell (1934). Todos los
textos de Hidrdulica tratan el problema, algunos con gran extension, A la im-
portancia desmedida que se le ha atribuido al estudio del remanso que pro-
ducen los machones del puente es neecesario agregar que la gran mayoria de
las Iormulas experimentales ¥ aun las tedrieas presentadas, son o de aplica-
eion muy mwnmglda o groseramenie crradas. Weyrauel (¥) haee notar. eon
un cjemple, Ta diserepancia enorme entre los resultados de las formulas mis
consideradas. § A qué se debe esta doble anomalia? Lia importancia dada al .
problema es debidu a la aparicion del resalto y veloeidades peligrosas en el
torrente que le preeede, en los momento de ercces. Esto sucedin en grandes
corrientes bajo los puentes de atbaiiileria de machones muy anchos, que hoy dia
hau desaparecido. Lia segunda, o sen, la poea exactitud de las formulas pro-
puestas es debida al desconocimiento de la energia minima que ficilnente se
presenta en las partes mis estrechas, cuande la suma de Bernoulli de la co-
rriente en la seceidn que sigue al puente es relativamente peqguefia.

Las ¢xperiencias hechas sobre corrientés entre machones han dado for-
mas del eje hidraulico muy diwréas, lo que ha deseconcertade a los experi-
mentadores, especialimente a los antiguos. En realidad, la diversidad de formas
corrosponde, precisamente, a los diversos casos (ue pueden presentarse, (e
podremaos Tesumir en tres: 1. Eje ligado, ¢s decir, profundidad de aguas arri-
ba. que depende de_aguas abajo: 2 EKje denligaﬂd porgune entre los macho--
nes ke produce eseurrimiento critico con resalto al pie;’ ¥ 32 Eje desligado ¥
resnlto rechazado: la corriente entre los machones tiene energia para produ-

(E) Wyidraulisehes Rechnen, edicifn de 1921 pigs. 238 y agts.



s0d4 Curso de Hidréulica General

cir un torrente, que finalmente vuelve al rio de aguas abajo por medio del
resalto. El eje hidriunlico del primer caso tiene la forma de una depresién
entre los machones. El segundo puede tener la forma de una depresién o ser
un escalonamiento de un mivel més alto anterior, uno intermedio entre los
machones y uno menor posterior que corresponde-a la profundidad de aguas
abajo, Il tercer caso serii siempre de eje hidriulico escalonado, siendo el es-
currimiento eritico entre los machones seguido de un torrente de poea altura.
que recupera el nivel de agnas abajo por medio del resalto. En’ el segundo ca-
so, ¢je desligado con resalto gue cubre la mnapa, se’ produce aguas abajo del
esenrrimiento eritico un torbellino de eje lorvizontal o eilindro liguido, como
lo llama Rehboek, situado encima de la corriente, andlogo al que se observa en
los resaltos inecompletds.

En Chile, este problema ha sido.resuelto racionalmente desde que el
profesor D. Ramén Salas dié a conocer su teoria del eseurrimiento critico (1914),
¥ hoy dia, gracias a las experiencias hechas en ensanchamientos brascos y pau-
latinos (1). Se puede hacer ¢l ealeulo de las pérdidas de carga con acierto,
Puede determinarse con precisién suficiente, en todos los casos, la diferencia
de nivel entre aguas arriba y abajo de los machones de un puente y preverse
con seguridad la forma del eje hidraulico.

Rehbock y Boss (1919),
en Alemania, distinguieron la
desligadura. posible del eje hi-
dréulico, observando los tres
easos que dejamos anotades. Da
Rehboek férmulas empiricas pa-
ra el cileulo del 'remanso en
los tres casos ¥ para los limi-
tes en que la desligadura del
eje y el rechazo del resalto se
produee (2). Las expresiones
que dan la altura del remanso
parecen muy acertadas y sus
resultados estin en concordan-
cia con el procedimiento ra-
cional que expondremos, Las férmulas que dan los limites entre los tres ca.
s0s de eje hidrdulico tienen pequefios defectos, debidos, sin duda, gl hecho de
no haberse considerado en ellas ¢l minimo de energia. .

En un angostamiento producido por los machones de un puente (3) se
pueden considerar cuatro secciones: la final E (Fig. 203) que, generalmen-
te. depende de las condiciones de aguas abajo, pues en ella hay un rie. En
esta seceién ya ha terminado la perturbaeién introdueida por el machén; la

(1} ]:prerivfuciau citadas en los pirrafos 63 y 67,

(2) Zur Froge des Briickenstaucs.—Zentral bl. der Bauverwalt, 1910, K 27,

(3) Aqui suponemos leehn en forma invariable, es deeir, sin socavaciones pesibles,
que son freecuentes en Ja renlidad. Ese problema es diverse del que aqui tratamos.
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El valor de e-'wfic‘i]ente de resistencia varia, entonces, con la magnitud
2
<lel embudo. La razén QF o en general, pequeia al lado de la unidad, ade-

mis, con valores aproximados de gb no es légico preccuparse de la exactitud
del paréntesis de la ecuacién 38), de modo que, prescindiendo de esta razén, se
pueden dar los siguientes valores de J:

ParaR =
x . | |
| 02 m 05 m 1 m [ 2 m l 3 m
| i
| |
1° to034 0,23 0,20 R 0,16
2o 0.115 0,077 0,066 | 0,06 0,05
H 0,07 0.05 0,04 | 0,034 0,032
107 0,034 0,022 0,020 0,017 0,016
15° 0,023 0.015 0,013 0,012 0,011
20° 0,017 0.011 0,010 0,009 0,008
25° 0,014 0,009 0,008 0,007 0,006
30° 0.011 0.007 0,006 0,0055 |+ 0,005
45° 0.007 0.005 0,004 0.0036 0,0033

£y ¢ _ . _—
En caso que la razon G fea muy distinta de cero bastari multiplicar

los valores anteriores por el que tome el paréntesis.

En la ecenacién 38), si es poca la variaciéon de altura, llamando [, la
anchura inieial (media si hay taludes), !; la final y L la longitud del embudo,
en embudos de paredes curvas, que son los de forma mis usada, se puede
lo—1U

2 !J

dole el valor medio b = 0,0004, queda:

b « ; ;
substituir la 1g —— por el valor , de modo que esa expresién, colocin-

3 L Q2

38a) e = 0,008 T..Th_( 1 _f-‘—.,’)

Tn la prietiea son poco convenientes los embudos de entrada en forma

de conos convergentes, pues produeen contracciones de la napa y ondulaciones

superficiales grandes, en cambio. se usan las formas

redondeadas como las boquillas de contorno cerrado,

que disminuyen ¥ aun anulan dichas alteraciones.

Lios americanos han solido usar el embudo ciren-

lar de paramento vertical, cuyo radio F esta dado
por la relacién:

1
R=—/ (l.—Mh)
en que l, ¥ Iy son las anchuras superficiales ante-
rior y posterior al embudo (Fig, 201).
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En Chile hemos usado un embudo corto de
paramento vertical, eon muy buen resultado. Con-
siste (Mig. 202) en enidar vinicamente una longitud
de ¢l igual a la anchura final y euyas dimensiones
relativas apareeen en la figura. Iacia aguas arriba
de la seecion que dista, eomo se ha dicho I del final

Fig. 202 se une el embudo al canal de _aduecién por medio de
una curva cualquiera. La pérdida de earga rue da este embudo es a me-
nudo inapreciable, del orden 0.01 alturas de velocidad final (1).

Coineiden con estos resultados las experiencias de los embudos del ea-
nal de'la Aluminium Industrie, hechas por Biichi (2), que en radiés medios

grandes de cerea de 7.5 m. ¥ dngulos cercanos a 3° han dado en término me-

dio %r=0,06. También coineciden las pocas experiencias hechas en Chile, en
embudos en forma de, boquilla asimilables a los de pequeiio éngulo (menor de

a . g g :
—,~ = 3°), que con radios hidraulicos variables entre 7 m. ¥y 0,5 m. han dado

7

Ag, como se ha dicho, variable de 0,03 a 0,10,

Lageymrros: ;Qué altura se produce a la entrada de un embudo de
de seccidn rectangular de 20° de angulo, si la anchura inicial es de § m. y la final
de 3.5 m. ¥ el gasto que eseurre es de 70 m?/ s, si la altura final de la co-

rriente es de 1.5 m.?

Con les datos se tiene en la secciom final: Q= 3.5 X 1,5 = 5,25 m-.:
# = 0.186; B = 1,686 m. Los radios hidriiulicos extremos son del orden de
Zy
1 m. el inicial ¥ 0,31 m. el final, de modo que la tabla de valores de la pag. 391

nos da; para “%3_ = 20" un valor de »r = 0,023, es decir, que la pérdida de ear-
ga es: .\ = 0,023 % 0,186 = 0,004 de moldo que el Bernoulli inicial vale:

B, = 1,686 + 0,004 = 1,69, al que corresponde, ealeulado en la forma ordinaria
o — 1,637 m.

Si. suponiendo que las alturas son poco diferentes, aplicamos la foér-
muia 28}, substituyendo valores. ¥ notando que la relacién de anchuras es

(1) La forma de este embudo es fieil e obtever con gran aproximaeion por medio de
la construceién de .ln figura 202a.

{2) Beobachtungen iibor Gesch-
- winddigkeitschithen bei  Profiliinde-
S, - A i 35~ rungen in kanilen — Schweizerisehe

’ Fig., 20%a. Bauzeitung, de 21 de Agosto de 1920.
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D al final del angostamiento, o sea, al empezar el ensanche; la B, la sececidn
tedricamente mis estrecha por la contraceidn X
de la vena liquida que puede provocar el /l
machén; y 14 A, de aguas arriba, donde to- /
da la anchura I. de la corriente, como en la
seeeion &, participa del eseurrimiento. Il
remanso que interesa deéterminarse es z, di-
ferencia, entre las profundidades hy v hy,
siempre positivo.

Entre D y ¥ hay una pérdida de car-
ga por ensanche, que depende en parte de la
forma geométrica de la punta de aguas aba-
Jo del machén. Segin las experiencias de Na-
gler (Universidad de. Towa, EE. UU., 1917)
(1) la forma gque menos pérdida de carga
produciria es la de doble curva (Fig. 204a),
poco prictica, en una construeeiéon 3 a la cual
se pega la vena. Es equivalente a-un ensan-
che panlatino de angulo inferior a J30". En
caso de tomar la punia un angule 26, como
en la figure 203, tendra un ensanche paula-
tino eorrespondiente a ese angulo, si no hay
punta, se tratari de un ensanche brusco.

Entre D y B habra un ensanche de
reaccion «debide a la contraceién de B; este
ensanche equivale, como se ha dicho en el
§ 65, a uno bruseo sin variacion de fondo »

| /

i
frotamientos, que habrd que considerar si CII':'[ //b)
la longitnd del machdén es grande. La con- I/
traceion de entrada puede suprimirse pric- ‘I/
ticamente con una punta de forma adecuada. Figs. 204a y 2040

Entre las mejores puntas de entrada esta la ojival, euyos arcos tienen un
radio ires veces la anchura, segun Nagler, o sclamente dos veces, segiin
Rehbock, figura 204D, pues no pro-
duece contraccion. La forma mas
perfecta del machén es indudable-
mente la del ‘‘perfil biconvexo de
Youkowsky’’ (Fig. 205), que para
compuertas puede usarse, pero no
para puentes, pues necesita un tro-
zo de anchura constante, Al perfil
Youkowsky se adhiere la vena sin for-
mar contraceiones de modo que la co-
rriente tiene en todas partes una anchura igual al espacio libre entre macho-

Fig. 205

(1) Obstruection of bridge piers to the flow of water. Proe. A. 8. C. E. (1917 y 1918).
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nes (1). Muchos experimentadores dan el coeficiente de econtraceién, o rela-
cion entre la anchura Wtil Iy y la anchura I, entre machones, Gnicamente en
funcién de la forma de la punta de entrada, lo que no puede peneralizarse,
pues depende en realidad del valor de I. Mids racional es lo que hace Rehbock,
de dar la anchura ¢4 2¢ (Fig. 203), es deeir, el total del estorbo que el
machén introduce, en funcién de su anchura e. Esta relacion que Rehboek
llama 2 tiene los siguientes valores (2):

P ¢+ R £
Puiitas oiivales . i es oaa en owmone wm o e £ - £
- 1,00 0
Puntas de angulos 20 .. ... .... .... .... I14035send 0,175 sen O
Puntas semieireulares .. .. .. .. .. M 1,20 0,10
Machén sin punta o de seceidén rectmlgulnr
COO FOOE) oo e e, W T S ST B AT 1,35 0,175

La contraceién viene a valer e por cada lado de’ un machdn, a una dis-
tancia que es mas o menos 2 e de la arista de entrada; de modo que a esa dis-
tancia de la entrada de la parte angosta se encuentra la seeccién que hemos
llamado B.

Entre B y A hay un embudo de entrada, euya pérdida de carga, de fro-
tamientos finicamente, se ealenla por medio de los coeficientes dados para cllos
en el § 71,

Para el cilenlo del remanso se considera la parte de la corriente com-
prendida entre los ejes de dos machones contiguos, tomando el gasto corres-

g Uy . .
pondiente a la parte —I!‘—- que es la relacién entre la anchura entre dos ejes de
4

machones contiguos y la anchura total de la ecorriente aguas arriba o abajo
de-los machones. El remanso 2z, queda dado p:ir la aplicacion del teorema de
Bernoulli desde E a 4, si agregamos 2 la suma de Bernoulli de E las pérdi-
das de carga LA del camino; la aplicacién de Bernounlli nos da (Fig. 203):

b,.;

=g+ SA

¥, en eonsecueneig, el remanso serd:

Ut — Uyt

39) R T =

(1} No parece oportuno entrar aqui en detalles sobre Ia cenncidn del perfil Youkows-
ky quo puede verse enire otros en *‘Barrages’”. ‘‘Traité aérodinamique des piles’’, —
(1937) phg. TIT— 24 y siguientes, ni entrar en el tratado grifico de Trefftz, obm l.'.lt't-
da; pig. I1L-28. En la obra eitada y en Revue Generale de "Hydrauligue dn euenia Eas-
eande d¢l heecho de que en eorrientes torremcinles bastu poner ln parte delamteran (hasta
el espesor ¢) del machén pues la corriente forma sola el resto del perfil aerodinfunieo.

(2) Abflus, Stan un Walzenbildung hei fliessenden gewiissern, ete, Relhbock, 1017,
phg. 101. No consideramos la divisién en superficies lisas y rogosas, pues calenlamos aparte
los frotamicntos,
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Bewaiin 1o dicho, las pirdidas de carga son:

. (g —Tipi® (U — u)? G F A
Al :_I.:.’—y-_—_ P A :__"'g_g_‘“'_ - Jen; Apa= kpa J:’;

estas Lormulas son validas en caso de eje Tigado (1). En ecaso de produeirse
¢] eseurrimiento eritieo en #, se lendri en /A una snima de iernoulli irual a la
W Fen
] g — AR 3
case s¢ puede eseribir en lecho rectangular, que es e] vnieo gue considerare-

; en este

eritica de # mas la pirdida en €l embudo: _f-.‘m

mos entre los machones:

B4 I,
40) T —'—%-r-{— Tt — —‘)‘:? — hy

En estas expresiones ¥ en lo gue sigue se indiean las profundidades
eriticas con el subiudice ¢ ¥ las letras de la seceidn resxpectiva. No se ha con-
sidlerado pendiente del lecho, porgue vorvientemente puede prescindirse de ella,
En caso e haber una pemdiente apreciable € o ser grande la distancia entre A
¥ E, para ealeular z seri necesario poner on el segundo micmbra de las fir-
mulas 32} ¥ 40}, el producto de 1la pendiente ¢ por la distancia entre A » B,

con signo negativo.
Pura conocer si ¢l cje es ligado o mo, basta agregar al Dlernowlli de E

a s

- . P i ¥
las pérdidas entre 2 y I’ y comparar esta adieidon eon —--

J’f..]{ ex

¥
mayor que esa suma, es desligado ¥ en B hay escurrimiento eritico. Dara ave-
riguar si ¢l resalte es rechuzado, cannde hay en & erisis, basta lrazar per pun-
tos el torrente desde B haecia aguas abajo. ealenlando a qué altura puede lle-
gar en eada punto en resalto. Bi las  alturas donde pucde llegar son mayores
que la del riv de aguas abajo seri rechazado el resalio,

E!l cilenlo es sencillo usando la Tabla N2 2 del eapitulo V, pigina 83,

3] : 3 s i e
e T procediendn respecto a las pérdidas de carga, como se ha indicado
”
anteriormente.

En un ejemplo que va a confinuaeidn, se muesitan todos los easos posi-
bles de ejes hidraulicos debidos a [a presenecia de los machones de un puente,

: h, —h
{1} En )a pérdida Ay, & ha deapreciado el términoc (__.l..:_..‘.f._ formula &) le
5 Zhp
este eapitulo, pag. 326, que es muy pequefn siempre que hp sea poco diforente de h.
Lo formula 59) ao purese n la de D"Aubuisson en liocas genernles, pero éata aqui sen.
tada ez racional, en cambio, In dof autor citado debe ser comsiderada como empirviea. -
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Yy de paso damos las formulas empirieas de Rehboek, cuya coincidencia con
estos cileulos queda de manifiesto, notando las pequefias deficiencias tedri-
eas en los limites de desligazén del eje v de resalto rechazado. También cal-

api 002 003 004 008 008 Q7 02 a3 0¢ 05 —=W,
E
- L
Curva de oloon. w, i
040 J
030 } : 32
i Curvas de & con £ |I
RED] wy 1 the |7
a20 H Ly s
myiE i
i _l‘ il
i S e
e « b O R 3
010 e &
0o8— T~ A i # a8
T ay ! T i
206— + B } 0§
0obr— f H 05
004— t ] ? | 0.4
003— @8 H— L =5 L Tos
| fa | \ |
001! _ B P iz ] o1
61 07 03 04 05 08 ! 2 3 & 5678910 15 20
iy
o
M —‘-H-ou)’ EL
lrw M 27

MOO0 DE USAR EL ABACO
1%} Se determing ow (el mismo de Rehbock)
2°) Se lee en ia curva de o con w, el valor de w,
' 3%) Se determing w (el mismo de Rehbock)
4°)Se hace ia razén W
5°) Se Iee-g-ren la curva de %‘con %:
FORMA DE ENTRADA Y SALIDA DEL MACHON
——— Seccidn rectangular
————— —-- Terminaciones en semicirculo
Py " triangulares de 90°
——— Columnas cilindricas en hilera
unidas con cortinas longitudinales

Fig. 206
cularemos los remansos por medio del abaco de Yarnell (1), figura 206, siem-
pre que los casos caigan dentro de los limites de dicho abaco.

(1) Backwater at bridge piers.— Tech. Bull, N.o 422, Dept. Agricul. TU. 8, '(1936).
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BEievmrLo: Un eanal dé 10 m, de anchura de seccién rectangular, tie-
ne un machon eeniral y dos mitades laterales de las dimensiones y forma que

indiea lu figura 207, Se pide determinar

ta— EM el remanso que se produce por estos ma-
| ; 4 ‘}a'.?s| | chones cuando escurre un gasto de
Sl == : 220 m%s., en Ios tres casos siguientes:
i | 3_.51 . | a) la proi‘und_idad aruas abajo de los
i machones es de 2,5 m.; b) esa profun-
10m. | <,_50 _l_ | didad es de 1,25 m.; ¢} la profundidad
| | de aguas abajo es de 7 m. Entre 4 » E

! e ! el lecho no tiene pendiente.
i _/I_J_r | En la figura 207 se han seiialade
T i ! las seceiongs intercsantes para el edlcu-

_"1"5"';‘,”"1"5'"_ | lo del remanso.. El énguloe del embumideo
A s b £ de entrada, igual en nuestro cjemplo
Pig. o07 al de salida, es de 20 = 355"20" ¥, por

lo' tanto, el eoeficiente de resistencia
det embudo de entrada es Fan = 0,002, pues lns radios hidriulicos seran ma-
1 e N
yores de 0,6 m. Como __J"I"_l::_.&:ﬁ = 1,43, el coefwlente E, en el ensanche
"
pauiatine que hay e¢ntre D ¥ E vale 1,10 miés o menos. La contraceién en
B vale:

-:_— — 0,175 sen _5‘3—._3& = 0,u78%
o sca,
£ == 00783 X 1,5 = 0,118 m,
Lia anehura til al esenrrimiento en B es; pues,
In= 35— 2% 0,118 = 3,264 m.

La seceién contraida estd 0,24 12, aguas abajo del comienzo del angosta-
miento. El & de Rehboek vale 1,757

Podemos suponer, come se dijo, que el gasto se reparte en iguales
porciones: enfre los huecos dejados por los machones, y estndiar el fenémeno
por entre dos machones con el .gasto correspondiente. En nuestro caso, el
gasto entre machones es

Q = 20 % —i’— = 20 ¥ —?‘;— — 10 m3/s.

o
Las prefundidades critieas, sumas .de Bernoulli critico, ete., correspon-
dientes 2 este gasto en las cuatro seeciones scn:

- . v: Re 3
Seeceitn i ‘ q ‘ he ‘ U, 2 L ‘ B. = = I
£ 3 2 0741 | 260 | 0371 | 1112
D 35 | 28 | 0941 | 3,04 0,471 1412
B 3264 | 307 | 0935 | 311 0493 1478 |
A 5 | @ 0741 | 269 | 03m 1112 |
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Caso a): Ex dato hg = 2,50 m. ¥ en consceuencia se tiene;

2 “ 0y - - o
= 5 = 0,8 m/s.; 34 = 0.0325 m.; PBp= 2533 m.

La pérdida por ensanche paulatino Ape se caleula por tanteos. acep-
tando para empezar: Ay, = 0,007, se tendria By = 2,538 4+ 0,007 = 2,540 a lo

I .'?.,-"-iﬂ 2 ¥ o 22
que corresponde; % o Ts:ﬂ ==y -—IEL— =2,650; by =247 ; Up = 1,16
1,16 —0,8)*
Apg = 1,10 _(.___*_L = 0.0066

23
~
quedando comprobado el valor Apg pues resulta pricticamente ignal al su-
puesto, el tanteo es definitivo.
Entre D y B hdy ensanche brusco, con los siguientes datos:

- hy = In 3,50
Aj= —=263; n= — S i
1 e G " i 5,961 1,07
que entrando al grafico de la figure 467 nos da inmediatamente X, = 2,62;
]l]'{

2.50;

es decir, Jau:.e,agxo,}uj = 246. A esto corresponderia 7
elt

:ﬁ% = 2,59; es deeir, un Bernoulli Bp=2.550 m,, o sea, que la pérdida cs
de 0,01 m.

Hay que agregar la pérdida de frotamientos en el trayecto B} de:
3—0.24 =276 m. de Tlongitud, que dada la poca diferencia entre las sec-
ciones terminales se puede calcular simplemente multiplicando la pérdida de
carga por unidad de longitud correspondiente a la seceion D por la distan-
cia DB; Apn =dJp X 2,76. El valor de .J;,, obtenido por los procedimientos
ordinarios de los canales, suponiendo un ecoeficiente de rugoesidad n = 0,017
de Kutter es:

Jn= "(‘% = 0.0001.

La pérdida de frotamientos es, pues, Apy = 0,001.

Agregando simplemente a la suma de DBernoulli de P la suma .de las
pérdidas dadas por estos dos cilenlos (considerada la pequeiiez de ellas), se
tendri:

Br =254 40,011 = 2,551 1.

: L2
y por lo tanto  lyy == 2,50 X 0,985 = 247 m. y —;—;— —=0,081;

La suma de Bernoulli 2,551 m. ¢s mayor que la critiea que corresponde
a la seccién B, ¥, por lo tanto, el eje es ligado.

La pérdida en el embudo de entrada es:

Aan = 0,009 X 0,081 = 0,0007,
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es tan pequeia que no vale la pena agregarla a Bg. Se tiene finalmente

Dia — 5445, M2

cA LN

Ba= 2,551;

=341; ha = 2,52 m.

El remanso producide por los machones, es entonees »

2= 2,52—2,50=0,02 m.

Rehbock llama ““estorbo’” a la relacién « = _%c_’ entre la parte de an-
chura oeupéda por los machones y la anchura total de la corriente, ¥ llama
““relacién de escurrimiento’ a la razén

_ . Uyt

— 2ghy

Da para el eje hidranlico ligado, la férmula empirica del remanso:
41) r=[2—a@—1)] (04a+ o +9at) (1+:zu)%
; g

¥ eomo expresién simplificada, para los casos ordinarios (0,06< «< 0,16 y
0,03< » < 0,12), con error hasta de 16%, la férmula:

Ug?

£1a) 2=« 5g

En nuestro ejemplo con

3 00385
T e v

= 0,013 y &= 1,157

tendriamos con la féormula 41a).
2= 0,3 X 00325 = 0,01 m.

o con la 41):

2 = (1,157 — 0,3X0,157) (1,2+0,09--0,0729) (140,026 ) X 0,0325 = 0,050 m.
en vez de (,02 m. que dié nuestro cdleulo.

Con el grificc de Yarnell no se puede calcular este caso, puaes, con
los datos resulta 2 = 0,135, v sblo da valores de . para s mayo-
Wy, hg oy,

res de 0,8.
Uyt
)

“C'ase b) hy = 1,25; Uy = 1,6 m/s.; = 0,13 m.; Br=1,38.

La suma de Bernoulli minima que puede haber en D es la eritiea
Bp = 1,412. Haciendo un tanteo de la pérdida de carga con la diferencia
A= 1,412 — 1,38 = 0,033, que supondria erisis en la seccién D, se tiene:

20.—Hidriuliea.
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(3,04 —1,6)*
2g

Como este valor es mayor que el supuesto, en D no hay suma de Ber-

Up = 3,04 m/s, v Apg=110 = 0,117

noulli eritica. El tanteo definitivo corresponde a A = 0,068 m., es deeir,

B ! : =
Bp = 1,435 m.; KE' — 1,537 T:E:," = 1,16; hp = 1,091; Up =262 m/s.,

que verifica el valor de la pérdida

(2.62—16)*
g

Apg=1.1 = 0,058

Entre D y B la pérdida de frotamientos es:

JIp X 2,76 = 0,003£ X 2,76 = 0,009

¥ la de ensanche bruseo no puede pasar del valor 0,012 que corresponderia a la
existencia de la veloeidad critica en B. Se tendria asi:

- Bp = 1,438 + 0,009 + 0,012 = 1,459

que por ser menos que el critico es imposible, 'y sencillamente en 4 hay escu-
rrimiento critico eon Bp = 1,478, El eje es pues desligado, pero muy cerca
_del limite de ser ligado. i

' La pérdida de carga del embudo AB es 0,009 X 0,493 = 0,005 y la su-
ma de Bernoulli de A es By = 7,478 | 0,005 = 1,483 m., a la que corresponde
hay = 1,58 m,

El remanso.es, pues: : = 1,38 — 1,25 = 0,13 m.
Rehboek dice gue el eje hidraulico es ligado enando,

1
42 N E—
) *S St iie O

como es dato @, despejando @ se obtiene:

0,0476

S e

42a) o<

introduciendo el valor @ = 0,3 del ejemplo, esta ecuacién da © < 0,065, es de-

cir, que el eje se desliga, o sea, hay escurrimiento critico si & > 0,065, En el
ejemplo, easo b), tenemos

0,13

1,25

= 0,104
v el eje es desligado, como hemos visto (1).
(1) El valor g = 0,104 eorresponde a hp = 1,96 m., que deja ver lo cerca del

limite que esth la profundidad del caso b), b = 1,85 m. Aplicando el teorema de, Ber-
noulli generalizado Ay limite = 1,29 m.
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Sin embargo, la expresién del limite de Behbock debe ser usada con
cautela, pues dice que para a2 =0, es decir, si no hay machones, el eje se des-
liga si

vz

= 2 fl};

= 0,520

relaeion que se verifica cnando la profundidad de aguas abajo es 1,46 de la eri-
tica en vez de ser ignal a ella.

El remanso, segiin Rehbock, para el caso D) de e¢je desligado y resal-
10 al pic estd dado por la expresion:
. . L
433 r=(25a+370—066) 2 ——;E—-

valida para 0,6 < z < 0,3. .

.

Introduciendo los valores del easo b):

. 0,13
= 0,,)'; [ 3 ...iill:;;_,_,.: 0’104
se obtiene:

2= (21,5 X 0,3 4 33 X 0,104 — 6.6) 0,5 % 0,181 = 0,128 m.
puede decirse exactamente el valor de 0,23 m. que nos dié ¢l caleulo.

Entrando al grafico de Yarnell (Fig. 206) con 2= 0,3, leemos en la
curva de « con wy, interpolando, o = 0,096 ; formamos la relacién
(5] 0,104

(133 1 .
-—— = e = 1,08, Con é —— eon ———- correspondiente
e 0,096 g Con ésta, en la curva de oy ue P

a la punta triangular del machén interpolamos el valor =0,12, es deci_r_.
z2=0.12% 1,25 = 0,15 m., en vez de 0,73 m., que obtuvimos en el . cdleulo

directo.
Caso ¢) g = 1m.

Como esta profundidad es menor que la que desliga el eje, se tiene sen-
cillamente, como en el caso b, independencia entre aguas arriba y aguas aba-
jo del machén, pues en B hay eseurrimiento eritico. Segiin esto, hy — 1,38 m.

Por lo tanto, z = 138 — 1,00 = 0,38 m.

El trazado del eje hidrdulico del posible torrente d¢ B hacia E revela
que cl resalto es rechazadd. La distancia d en que se verifica Ta expansién fo-
tal de la vena se ealenla por-redio del grafico de la figura 193b, que para el

angulo de ensanche de 53°20" y relacion de ensanche n— —?"-J_— = 1,43, da
* 0 \ 3,5
-—-;J—. = 1,15, es decir, I, = 1,15 X 5§ =575 m., o sea, que toda la seccidén em-
X E :

pieza a participar del escurrimiento. 5,75 —1,5=4,25 m. mis aguas abajo
que ¢l final del machén. :
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Interesa el trazade del eje hidriulico del torrente desde In seceion B
hacia aguas abajo ¥ la ubicacién del resalto. Esta cuestion es propia del estu-
dio de los vanales con movimiento variado, sin embargo, la ponemos aqui para

Fuig. 208

eompletar el problema, En la parte superior de'la figura 208 aparece la plan-
ta de un machon con la distancia I en que toda la seecién final empicza a ser
ocupada por la corriente .También aparecen en esa figura las seeciones rue
se han utilizado en el cileulo del eje hidraulico, qne en nmestro caso, en que
no tiene. pemllontc el fondo obedece a la ecuaciin:
D.; = D[ + J“. T

en que B. es el Bernoulli de la seeeidn de aguas arriba, 0 el de la seecidén
de aguas llb.’ﬂJO, Ju la pérdida de carga ‘‘término medio arvitmético’ de las
que corresponden # esas dos seceiones y @ la longitud que separa ambas see-
ciones. El cdleulo se hace por tanteos valiéndose de graficos de Dernoulli y J
eorrespondientes a cada seceitn. Los tanfeos consisten en ln verificaciin de
Jmz, dada a priori eada’ vez, A continnaeion va el cuadro de valorves ealeula-
dos de las alturas del eje hidriulico en las secciones desde la B hasta la 5 de la
figura 208. La tiltima columna da las alturas hasta las enales puede saltar el
torrente en cada seceién. Como se ve, todas son mayores que la profundidad
del Tio que realmente existe, que es de 1 m.; por lo tanto, aguas abajo de la
seceion 5, es deeir, después que la corriente ha oeupado toda la anchura seri
necesario caleular el torrente gque puede saltar justamente a I m. y después
ubicar ese punto del eje hidraulico. El cédlculo del resalto es entonces

hy 11

= opi = M
al que corresponde segiin el grifico de la figura 172, :" = 0,71, es deeir,
e
ko= 071X 0741 = 0,533 m.
l ‘l?istan- | J ’ | T __L ) r'h
See. l.i\nch. | ?r: s?;t | B. I ir J r T ! In B""_J"‘“ri e
B |[3,264 | 1,478 | 0,985 | 0,0054 | f i
1 )350 1126 11, 468 | 0,780 | 0,0086 | 0 00:0 0.0088 | 1.46G9 1.116
D (350 : 150 [145“1 0,797 | 0,0082 | 0,0084 | 0,0126 | 1,454 1.6M
2 |40 | 050 l 1,448 ; 0,625 | 0,0120 | 0,0100 | 0,005 1.448 1,140
3 |45 1,00 1,434 | 0,526 | 0,0157 10,013810,014 *1 1434 1.142
4 |48 200 |1,402 0,490 |0,0170(0,0163 0,0327‘ 1,401 | 1,120 |-
5 150 | 225 [1,365 0480 0,0162 00166 0,037 1,365 lﬁda
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El cileulo de las distancias entre las secciones 5 y 6 de la figurg 208 es
el ordinario del trazado del eje hidréulico, que no ¢s del caso detallar aqui.
Para €l se tiene B, = 1,365; h, = 0485 J, = 0,0162; y para hy = 0,53;
J1=10,0125; B = 1,271; v por lo tanto,

B,—5B, _ 1,365 — 1,971

Tgg = —=
5 1
?(0,016‘2 5 0,0125)

= 6,57 m.

La longitud del resalto obedece a la ecuacién 24 de Ludin, (pdgina 358),
que da L = = 4,5 hy, es decir, en este caso, 4,5 m.. ¥ segGn Bakhmeteff, interpolando
Be oo dn <2
he Iy
mismo, L = 4,35 m. Tomaremos este filtimo valor.

] En consecuencia, la seccifn E, final de la perturbacién gque introduece
el machdn, esta situada aguas abajo a 3,75 + 6,57 -+ 4,36 = 16,67 m, de la see-
eibm D.

En la parte inferior de la figure 208 aparece dibujado el eje hldr&uhco
del caso ¢, entre By E.

Con el grafico de Yarnell, para @ = 0,2 y o = 0,201, que corresponde a

= 0,39, es decir,

en el cuadro de la pdgina 358, para = 4,35, o lo que es lo

este caso, se tienme g = 0,096 —gr = 2,12 y finalmente

z = 0,39 m,
Rehbock da para el remanso, erl caso de resalto rechazado, la expresin
vilida para « < 0,9:

44) z= (0,54-1-«-]—1,9«"}(-%)%-—&

?uz

reemplazando en ella nuestros valorés, tendriamos:

¢ = (0,54 + 0,3 4 i,9 X 0,00243 (;—“g)i —1=1,34—1==0,34 m.

en vez de 0,38 m. que zho el céleulo.
El rechazo del resalto se produce; segilin Rchhock cuando

45) . ' a= 0,05+ (0,9 — 2,5 )2
o explicita en w, ;
45q) WP — 072w+ 0,1376 — 0,162 =10

En nuestro easo, con ==20,3
‘wr— 0,720+ 00396 =0
450) ©0=1036 /0,04
W =056 o'=0,16
Como 6 es la razén ;% . ¥ si toma el jalor 0,5 corresponde al es-

currimiento eritico, estas raices corresponden, 1a 0,76 2 un rio, y 1a 0,56 a un
torrente, la raiz _m,n'yo; de 0,5 es siempre infitil, porque si hay un torrente en
I, siempre habrd resalto. rechazado. :
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La raiz o = 0,16, corresponde a hg = 1,083 m. Con nuestra manera de
ealeular, ese limite seria 2,03 m. en D; es deeir, 1,20 en E.

En' resumen, podemos deeir que el método racional expuesto, coinci-

de muy bien con las expresiones y grificos experimentales; los limites, sin em:
bargo, que separan los tres casos de posibles ejes hidraulicos dados por Reh-
bock, han de ser comprobades en caso de duda, pudiéndo en los demds ca-
sos efectuar ¢l cdleulp, con sufieciente aproximacién, por las férmulas de
Rehboek y gritfico de Yarnell.
o Al exponer un ejemplo por medio de este largo cdleulo, siguiendo el
camino raeiondl, no hemos perseguido otro objeto que hacer ver que el pro-
blema tiene una perfecta solucion por los métodos ordinarios de la Hidriu-
lica, siempre que se considere, la posibilidad de producirse en’las seceiones
nits estrechas la energia minima, verdadera divectriz de la diseusién,

73. Rejillas.—(omo otra apliéucién de los ensanchamientos bruscos y
paulatinos en canales, debe eonsiderarse las kejillas que se mnm!ucen para
impedir el paso de basuras o cuerpos flotantes. Entre sus barrotes se veri-
fiea un escurrimiento andlogo-al que provocan los machomes de un puente,
como lo evidenecia la figura 209, pues se verifica un en-
sanche de reaccién entre las barras que forman la re-
jilla y otro ensanche a la salida de los barrotes. Gene-
ralmente van colocadas en canales de poca veloeidad,
de donde resulta que la diferencia entre las alturas de
agua entre les barrotes y después de la rejilla es pric-
ticamente despreeiable al lado de las alturas mismas, de
modo’ que las velocidades se pueden considerar pro-
porcionales a las anchuras, y las alturas de veloeidad
a los cuadrados de las anchuras. Con las designaciones de la figura 209, en
caso de rejillas de seccifn rectangular se tendrian las siguientes pérdidas de
carga, entre los barrotes un ensanche de reacei6n:

Fig. 209

b 2 T, 1 \E U
=f— 17 — —_— . e
i ( ) 2y w ! ) 24

en esta expresiéon p se puede caleular eon la pegueiia tabla de valores dada
en la pdging 140 para éontracciones incompletas en contarnes cerrados, en

. El valor &

i ; d e
funcion de la razdn de las anchuras — > dve aqui seria _|_ g
a

en funcién de la alturavde veloeidad U posterior a la re,nlla, notando que:

e _ T b+s)e

2g 24
seria:
46) = (-i—_:{)E ( ?‘; —;’—s-)'z

El ensanche bruseo a la salida de la rejilla da un' factor-de resistencia,
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. h4s :
f-: oy T e 1 )

de manera que la suma de las pérdidas de carga tendrdn un factor de re-
sisteneia,

47) Ty o= (_;___1)"' (bj:s)z-f-('l-’-::’__.f__f :

Las experiencias de Krischmer \ Spangler, hechas en el Laboratorio del
Instituto de Hidrdulica de Miinich (1926), bajo la direccién de Thqma, con

b4 s

vejillas de sceeién rectangular, eon razonds e variables de 1,15 a 2,13 con-

firman el raciocinio anterior; también lo confirman las de Fellenius y Lind-
quist, en Estocolmo (1927) ; notando entre la aplicacién de la férmula 47 ) ¥ las
experiencias mismas, diferencias pequefias en los valores de Ti. Esto viene a
corroborar lo dicho anteriormente, que en los ensanches bruscos, por simple
variacion de anchura, es vilida la férmula de Borda (1).

Las experiencias del Instituto de Mii-
nich abarcan una gran variedad de secciones
de barrotes de rejillas y. ademds, consideran
¢l caso de corrientes anteriores a la rajilla
que forman en planta con ¢l plano de ellos un
dngulo x, En la figura 210 aparecen algunos
de los tipos experimentados y a continuacién
los resultados experimentales en los easos que
se indiean:

Fig. 210

a) Rejilla rectangular de 70 mm. de anchura v 30 de longitud :

]
- _; j= 047 050 055 060 065 070 080 087
0° 278 229 175 135 104 075 037 0,19
o 3, 305 225 177 1. 08 : 5
s - 30 3,81 05 > 1,77 140 1,08 069 0,50
45 3,95 354 287 225 190 168 1,28 1,08
' 60° 528 490 440 420 401 398 375

b) Experiencias en tipos de formas diversas. (El nimero se refiere a
la figura 210)

(1) He aqui la comparacién de la formula 47) con Ins cxperiencias del Instituto
de Miinich y de Estocolmo:

!

H b
a4 b
Formula 87) .. .. ... =260 221 118 060 040 030 0,19 0,00

- 047 050 060 0,70 073 080 087 1,00

=
Experiencias de Miinich — 2,78 220 1385 078 0,57 037 0,19

| Exp., de Estocolmo.... -— 046
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12 Para 2 = 0°;
w .._?_.. ¥
" =t(4)
con los siguientes valores de p:
Tipo : 1 2 3 4 5 6 7 8
3 ;234 1,60 071 173 234 9234 234 2m

g b
2. Para angulos a ¥ los S

+3b
cos de la figura 211 los valores de A.

Todos los factores de resisteneia anteriores suponen rejillas verticales;
si van ecolocadas eon la inclinaeién ordinaria, respecto a la vertieal, la pérdi-

que se indican, aparecen en los grafi-

by by 2 da de carga es, prictica-
¢ 1 T ° T] T | mente, la misma. 8i se co-
al—{aBe-nsx PN I - S loea la rejilla vertical, pe-
g ﬁ e ! i ] ro formando en planta un

& i d =7, T ingulo distinto del de 50°
z 2 ; P 4 con la direccién de la eo-

' : ) EEF rriente de un eanal, au-

! ) 7 : { menta la pérdida con el
-} #"’:: Sw =l L seno del dngule de ineli-

’ naeién,
Fig, 21t Lag experiencias de

Lindquist eoim:ident en lineas generales, con las del Instituto de Miinich, con
las anotaciones anteriores, ¢l las resume en la'férmula:

% =
29
en que « es el angnlo que forma el plano de la rejilla con la horizontal y i es

un coeficiente euyos valores, dependientes de la forma y dimensiones de los ba-
rrotes van a continuaeion :

49) A:pseua(?;-%—)

Forma y dimensiones del barrote:

Beeeidn rectangular de 62X 6,2mm. .. . .. .. .. . .. L. . .. 7.1
i i de 76 X GEMUL, .. ., .. . .o i i e e s 6.2
' *E de F3M AT ooy 55 v o v w63 Lo 1,0
& 2 (aristas biseladas) de 40 X 6,5 mm. .. .. .. .. 6,1
L 2 (aristas biseladas) de 71X 65mm, .. .. .. .. . 6,1

Interesa, especialmente, ¢l conocimiento de esta pérdida para caleular el
peralte que produeen las rejillas en la cimara de earga de las turbinas, pues
ahi las velocidades son pequeias y puede aceptarse que el peralte es, simple-
mente, la pérdida de carga.

EJEMPLO.—En un canal de seccién rectangular de 3 m. de anchura es-
eurre un gasto de 2,5 m®*/s. con una altura de 1,2 m., en movimiento uniforme.
Se desea saber qué peralte snfrird aguas arriba de una rejilla de barrotes de
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seceién rectangular de 0,01 m. de anchura que dejan un claro de 0,02 m. si
la rejilla es normal a la corriente,
Tenemos, pues: s =0,01; b= 0,02 v, por lo tanto:
b
s+ 0
Interpolando en la tabla e), pigina 407, obtenemos: % =092 v. en
conseenencia, la pérdida de carga, siendo la velocidad final:

= 0,67

U 2,5 (6 an
f = is = 0,694 ¥ 25 = 0,025

vale:
A= 0,92 %0025 = 0023

El peralte gue produce la rejilla en el nivel del agna, segiin Jas expe-
riencias de Dliinich, es pricticamente 2,2 cm.

La férmula de Lindquist, para la forma més aproximada, hubiera dado
A = 0,02 m. aproximadamente.

74. Codosy curvas.—En los camhios de direccién de una corriente abier-
ta se produce, ademis de los frotamientos, una pérdida de carga, cuya cau-
sa nos es desconocida. Algunos autores la atribuian, especialmente en los co-
dos, a una eqniraccion de entrada: En corrientes abiertas la superfieie libre
de una seceién en codo o curva no es horizontal, sino que es més alta al lado
exterior, debido a que las velocidades del lado interior aumentan, y dismi-
nuyen las del lado externo, variando en sentido contrario las cotas piezomé-
tricas (1) que son funcién de la altura. Ademas, se genera, por la curvatura,
una aceleracién centripeta, debida al cambio de di-
reccion que se manifiesta por la fuerza de inereia
yue es la fuerza centrifuga. Las particulas ligui-
das que tienden a seguir trayectorias rectas se acu-
mulan al Jado externo (Fig. 27.2) sobreponidéndose.
perdiendo parte de su altura de velocidad y au-
mentando la eota piezométriea..Tio inverso sucede al lado interno de la cur-
via. Kl fendémeno que se produce tiene contacto con el caso de equilibrio sélido
por rotaeién en torno de un eje verfical. Naturalmente, las velocidades de la
prictica son pequefias e inieialmente muy desiguales, de manera que se ve-
rifiean muchos deslizamientos de filetes, lo gque produce frotamientos inter-
nos relativamente grandes, aungue quizis menores gue en una corriente reeta.

Como generalmente se trata de rios o corrientes que dependen de aguas
abajo, la pérdida de carga se traduce en un peralte del eje hidraulieo ante-
rior a la singularidad,

Indiearemos aqui, brevemente, las expresiones experimentales que sue-
len darse para el cileulo de la pérdida de carga, en eurvas que escurren con
altura mayor que la eritica.

Fig. 212

(1) Tdéntica a lo observado por Yarnell y Pannell en contornos ecerrados,



410 Cursa de Hidrdulica Gencral

En codos de 90", diee Merrimran que se pierde una altura de “velo-
cidad, que puede computarse en la final. No hay experiencias de dngulos dis-
tintos, de modo gue, dada la coincidencia de la pérdida de carga del codo de
90* de un canal eon la que indica Weisbach para tubos de didmetro superior
a 10 em., se puede tomar el mismo valor del cocficiente % dado alld por ese
autor, para los distintos dngulos.

IEn curvas en canales han dade expresiones varios autores. DBoussinesq
da para canales de gran anchura /, ¥ poca altura A, ecuyo radio de curvatura me-
dio es g, la férmula:

. . 0,006 VT
30) = ) 5

Segim Humphreys Abbot la pérdida en una curva tendri un coeficien-

te de resistencia:

a1) A =0,5nsen* z
en que n ¢s €l nimero de lados de un poligono gue se puede inseribir en el
eje de la curva con dngulo » de mis o menos 30° entre sus lados. Esta expre-
sién es deducida de experiencias hechas en ¢l Mississippi, ¥ podria eseribirse :
A= 0,127 .,

Hughes ¥ Safford dicen gue no hay una ecuacién satisfactoria para
caleular la pérdida de carga de una curva de un eanal y que comunmente
se estima en media altura de veloeidad.

Los canales exeavados en laderas, tienen, frecuentemente, un trazado si-
nusoidal de curvas y contracurvas continuadas. Estimando, segin las expe-
rieneias de Scobey (1) el aumento de la pérdida de carga sobre los frotamien-
tos, que un irazado de esta naturaleza gpeasiona en la corriente, se puede cul-
cular la pérdida por metro corride debida a las eurvas continuadas.

En efeeto, Scobey deduee de sus observaciones, que ¢l cileulo de la
seceiim del eanal puede hacerse iusando un coeficiente de rugosidad n de
Kutter en promedio 0.003 mayor en un eanal recto (2).

s

TUsando el valor de C. de Blai'i}lgillg (3) = s la pérdida de carga

por metro corrido. suma de frotamientos ¥ pérdidas por eurvas, llamando m. el

anmento de x, seriac:
U2 (n+4+m)?

n-\.if
Restando los frotamientos se tendria la pérdida de earga debida a las
curvas eontinuadas por metro corrido:

Jg‘:

73
g

52) A=1T[{n+m)*—n?l :

nt

o =ea, nun eoeficiente de resistencia de:

{1} The flow of water in irrigation and similar ehannels, 1939, pdiginn 54 ¥ en
67 ¥ siguienies. ’

(2y The flow of water in irrigation and similar channels, 1939, pig. 54,

(33 Véase capitulo signiente formula 7).
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54) ‘.z—.‘q [(n4m)®—an*] = '_25[ (2nm 4 m?)
R? R*
Poniendo el valor de m dado arriba ¥ los de n correspondientes a, con-
ereto ¥ tierra, se tendra:

0,0006
Canal de concreto (n=0,013; m = 0,008) h = ———
53a) . K
Canal de tierra (n=0,035; m = 0,002) SRS L
R
Con Jos distintos radios hidriulicos se tendri:
R=0,20 0,50 im.
. conereto = 0,005 0,0015 0,0006
noen
tierra = 0,009 0,0027 0,0011

s deeir, yue segin la observaciones de Scobey es pricticamente doble el su-
plemento de pérdida de carga que habria que agregar a la de frotamientos en
un trazado sinusoidal, de un canal de tierra que en uno de concreto.

Si el régimen en la curva es torrencial, se generun ondas fijas superfi-
eiales, positivas desde el lado externo y negativas desde el interno, que se
entreeruzan, R, T. Enapp ¥ A. T. Ippen (1) han estudiado experimentalmente
este fendmeno, determinando el dngulo que forman esas ondas, eon la tangen-
te a la curva ¥ la altura de las ondas. Toda la superficie libre se llena de
puntos altes ¥ bajos produciéndose unas alturas mucho mayores que las de
régimen en reeta. Si In curva es,suave y la pérdida de carga pequeiia, la
perturbaciom no pasa de ahi; pero, en ecambio, en curvas ecerradas o en
codos, apenas la pérdida tiende a ser maypr que la diferencia entre ¢l Der-
poulli de régimen y el eritico, ¢l torrente se destruye produciéndose antes de
la singularidad un resalto que puede, segin las eireunstancias, ser egmpleto o
incompleto, El eje hidriulico vuelve lentamente al régimen torl'ene}al por
un torrente peraltadu, después de pasada la singularidad.

75. Longitud de un rebalse—Una aplicacién importante de los verte-
deros es hacerlos servir como rebalses de tranques o de estanques. El problema
para la Hidrdulica Teériea es {inicamente el de caleular la longitud que debe
tener cl vertedero. Se conoce el gasto y se fija de antemano la forma de ba-
rrera o de umbral, su altura.y condiciones de ag::m:% abajo. (emeralmente se
fija también la earga, por consideraciones que mo es del easo detallar, de
modo gue la tiniea inedgnita es la longitud. Esta longitud queda dada por
la ecuaeiom:

54) = —"
wmh \/.3 r,tﬁ
(1) Curvilinear flow of liguids \"'iﬂl tree lu_rfa,ce at velocities above that of wuwe
propagation.— ‘Procecdings of 1he 5Sth. Infernational Congress for Applied Meehanies.
(1938) .
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76. - Canal de evacuacién de un rebalse.—El problema del caleulo del
canal de gasto variable que recibe una alimentaciéon de un vertedero situado
en uno de sus lados ofrece particularidades de diversos aspectos que vamos a
considerar aqui. Desde el punto de vista teérico se trata de calenlar la forma
¥ dimensiones mis convenientes de un canal gue recibe un gasto ordinariamente

- constante, por metro corrido de canal. Ese gasto, se supone en el céleulo, no
ocasiona perturbacién nlguna en el canal y cae normalmente a la direceién de
ia corriente de él, de modo que no entra con componente alguna de la veloci-
dad en la direccién del agua del canal. Desde €l punto de vista real, el
fenémene es mucho més complejo. La hipdtesis de la constancia del gas-
to unitario de alimentacién es exaeta; pero, en cambio, la perturbacién gue
la vena afluente introduce en la corriente, sensiblemente normal del eanal,
es intensa y, tanto mayor, cuanto mas sumergido es el vertedero, o sea, cuan-
to menor es la Jdiferencia de niveles entre la vena afluente ¥ el eje hidriu-
lico del ecanal, y mayor ‘mientras mis grande ¢s el gasto unitario que en-
tra respecto al gasto del canal. Esta filtima circunstancia, evidentemente tie-
ne mayor importancia hacia %l comienzo de la alimentacién lateral; se com-
prende que en la seceifn inicial esta situacién se extrema, pues en el primer
metro corride de canal le eae un gasto igual al que ¢l lleva. En el caso de que

el vertedero de entrega esté sumergido,
¥ la napa sea superficial como indica
la figura 213a, es bien dificil en pri-
mer Iugar, indicar cudl es la seccién
fitil del escurrimiento del eanal, ¥y en
segundo lugar, el aprovechamiento de la
cuneta de éste es pequefio.

Si la napa afluente se va al fon-
do (como en la figura 213b); siempre
considerando el vertedero ahogado, el
aprovechamicnto de la cuneta del ea-
nal es mejor que en el caso anterior;
pero siempre la perturbacién que pro-
duce la expansién de la napa tiene gran
importancia. Dificil, por no decir im-
posible, es determinar la magnitud de
la seceién efectiva del eanal, normal-
mente a la vena afluente ¥y, por lo tan-
to, imitil serd fijar en estos ecasos le-
yes de variacién de la velocidad, o la
seccion a lo largo del canal, hipodtesis
que resultarian poeo exactas.

Si, en eambio, hacemos la alimenta-
eién lateral en.forma de chorro (PFig.
£ 213¢) reducimos a un minimo la per-
turbacién que ocasiona la vena afluente, de modo que en la imposibilidad de
ealcular correctamente la seceidn itil -al esenrrimiento, aceptamos que toda la

c)
Fig. 213 a); b) § ¢)
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seceién aparente es la ftil al escurrimiento en el eanal. En esta wiltima forma
de alimentaeién es la tinica en que podemos pretender aplicar hipdtesis que
acercindose a la realidad den base a las ecuaciones que se sientan. Llamando
g el gasto que cae al eanal por metro de longitud, @ el gasto enuna seecién gue
dista s del comienzo del canal de gasto variable, £}, U la seccidén y la veloci-
dad donde el gasto es @, aceptando que las inclinaciones del eje hidriulico I
v del fondo i no sean demasiado diferentes para que podamos también aceptar
la hipbtesis general de paralelismo de filetes y ley hidrostatica en las seccio-
nes. Como en el movimiento gradualmente variado I no es igual a 1, hay uha
lenta concurrencia o suave divergencia de los filetes. Tomando como eje de
proyeceién el que tiene la direccién general de la corriente, digamos el eje
hidréulico, aplicaremos el teorema de las cantidades de movimiento a la ma-
sa liguida encerrada entre dos secciones que distan ds (Fig. 214). Entra por
la primera un gasto @ ¥ sale por la segunda uno
@ -+ dQ. Lia masa del gasto tiene una cantidad de

movimiento, en la unidad de tiempo de %—Q U, ¥

su variaeién en la unidad de tiempo es, evidentemen-

te -%— d (QU). Este incremento de las cantidades

"!:! cho

de movimiento, que es el tinico que hay entre las
secciones consideradas, se proyecta en verdadera mag-
nitud en el eje hidrénlico. Las fuerzas que obran son -
el peso, las presiones y los frotamientos. Las presio-
nes en las caras terminales y en el fondo se com- Fig. 214

persan por tratarse de presiones que varian hidrostiticamente sobre una su-
perficie cerrada. El peso que vale yQ ds, da una componente

v Qdesenl=+vQ1ds,

-
-~

(dada la pequefiez de I). Si llamamos z la cota del eje hidriulico en la sec-
ci6n inicial; I ds vale dz, ¥ la componente del peso respecto al eje de proyee-
cién vale ¥ Q dz. Los frotamientos, que son los parietales, si y es el perimetro
mojado valen vbUZyds y podemos considerarlos proyectados en verdadera
magnitud, pero con signo negativo.

El teorema nos dice pues:

d(QU)=—xQdz —x b1 yds

1 1-!

L

Esta eeuacién, dividida por '-rﬂ. notando qnebg—-x = J, pérdida de
carga de frotamientos por unidad de longitud, y desarrollando el diferencial
indicado en el primer miembro: d (@ U) = @ dll 4 U dQ}; seri:

QdU + — qu =—dz—Jds
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o’ poniendo % =VU y llamando z la cota de fondo ¥ & la profundidad -del

agua, lo que nos daz=1z + &, de donde dz = dé, '-]- dh, ¥ como dze=—1ids;
la eseribimos:

i Qdl [ I .
55) 5t =) ds—dk
. Uran . . . ;
Notemos que dk +- o =dB, es el diferencial del Bernoulli sobre el fonde,
, : Q qs i
introduciendo U = >~ = —=— ¥ d@Q = g ds, sc obtiene
Q Q
) q*s 4
— s = (1 —u
56) ab + pros ds=(i—Jd)ds
o0 sea,
B s .
A TS e
47) ds g2 g

Esta cenacion puede ser usada en el cileulo del eje hidrdulico como veremos

mas adelante {1). ]
Volviendo a la ecuacién 55), notando que dU = &T)ﬂ .y

dQ =1dh, i 1 es la anchura superficial, se tienc:

2Ug .
g dh = (i—J) ds—dh

(1) En esta expresiin, ol signo de _:;?- qufedani dcterminado por Tos de los otros
tres términes, En el caso de g positive, quo es ol quo aqui ospecinlments ideramos, _‘%
‘pueds ser positivo, o megativo, es decir, aumentar o disminnir el Bernoulli sobre el fondo

hacia aguas abajo (y aunm, como lo hace nolar Favre, el Bernoulli absolute), En caso de

7 =, la ecuacién se convierte en

—_— i

ds
que intégramos, desde un Bernoulli de aguas arriba B, a otro de aguas abajo By, poco di-
ferentes entre si, tomando un valor medio J . 'de la pérdida de frotamientos, obteniendo
B—B. . B,—B

i—J'm Jm-—i

En esta forma la ecnacién nos serviri en el Capitnlo siguiente para el efleulo del
eje hidriulico por puntos cscalonados.



Canal de cvacuacién de un rebalse 415

Uq 3 q* s
; s 9 &° % =
ahy o gy T i g A
58) . =
ds 12 [ o
g g
el denominadoer de esta ecuacion, en que aparece Vi=g es, como sabemos,
en los lechos de la priactica (de—— ereciente comr h) negativo en los rios (en

4

3 4 B 2 dh
que V > U') y positivo en los torrentes. El signo de s dependerd de com-
§ ;

- a- ] . i %
parar en el numerador ET e i L J eon 4. El primer término tiene cons-

tante 2 - {doble del eubo de la altura eritica del gasto que eac por unidad

de longitud). Si despreciamos, en una primera aproximacion la pérdida de

carga de frotamientos J, la cuestitn se reduce a ver eomo varia a lo largo

&
¥ 22
del canal de gasto variable. Se puede aceptar due aumenta con s, pues en la
practiea, la velocidad se hace variar poco o se la hace aumentar hacia aguas

abajo, y ordinariamente, £ permanece poco variable o disminuye. La compa-

. s v e . . 2
racién se reduce, pues, a 2 h.,' —— con I. 8i { es pequeiio, resultarda finalmen-

0z
dh ; 3 g 3 3
to e negativo en los rios y positivo en los torrentes. Por la misma razén,

en los rios, ademas se acentiia la disminucién relativa de h hacia aguas abajo,
en Ja mayoria de los casos.

No entraremos aqui en consideraciones econdémicas como las gque hace
Hinds (1) y solamente nos limitaremos a decir que hay evidente conveniencia
de que ¢l escurrimiento con gasto variable sea de rio en toda-su extensién, por-
que asi no habri grandes ondulaciones ni estrias transversales que acompaiian
a los torrentes poeo regularves. Conviene también que la seecién final de gasto
variable sea de altura critica para que haga de control; esta seccién critica.li-
mita el rio y permite. como indiean ordinariamente las condiciones topografi-
cas, ¢l torrente con gasto constante después que el canal abandona el verte-
dero.

El céleulo del canal de evaeunacion de un vertedero, o sea, el de gasto va-
riable, es siempre un cdlexlo de verificacién, de manera que nos damos, en
un easo concreto en estudio, algunos factores del fenémeno y caleulamos otros:
asi podemos darnos la forma del lecho de anchura constante o variable y el
eje hidriulico (éste aproximado solamente) y caleulamos la pendiente de fon-
do o bien nos damos ¢l lecho ¥ la pendiente ¥ caleulamos ¢l eje “hidréulico.
Para encontrar el més éconémico se hard varios tanteos. El més econdmico, en
primera aproximacién, ¥y dejando a un lado circunstancias seeundarias, puede
considerarse que es el que produzea excavacién minima. .

. [

(1) <*Side channel spilways: -hydraulic theory, economie factors and  experimental
determination of losses’’. Julian Hinds-Transaccion of Am. Sce. C. E. 1926, pig. 881.
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Lin ecuacién 57) se presta para el edlenlo de verificacion. Si la escribi-
mos cn la forma:
AB 4o
As gQ2

a7a) L B |

partiendo de una seccién conocida, la scceibn final eritica, por ejemplo, la
vamos aplicando por puntos escalonados. Clonocemos g, h, Q, Q, I’ y por lo tan-
to, D de Ja seceidn conoeida y también su s; nos damos i, Q, ete., de otra cuya
distaneia s a &sta de partida conocemos también; ealeulado el Bernoulli de
esta seccién, formamos cl primer término, El segundo del primer miembro,

q*s
gQ*

: : o Al
5 reciones s, es deeir, — ;: 0
las dos seceiones finales, es deeir, J ( Q o+ : ) Se eomete pequeiio

&

, lo formamos por la semisuma de los valores que le corresponden en

error si se atiende a que como —% ¢s poco variable, se toma simplemente el

valor correspondiente a una de las dos secciones en estudio. Para J se to-

Jn + J'I
]

ma igualmente =Ju. Un ejemplo que va a continuacion nes da

idea clara del modo de proceder.

EJearLo.—Se trata de caleular el eje hidriulico de un canal de seceién
rectangular, que recibe un gasto ¢ = 5 m¥/s./m., de alimentacién lateral y cuya
anchura variable linealmente estd dada por la ecuacion I =2 40,4 5. (en mts.} ;
la pendiente del fondo cs i = 0,04 y la rugosidad de las paredes es n = 0,030
de Gangnillet y Kutter (véase capitulo siguiente). Las s se cuentan desde
aguas arriba y la Jongitud en que el canal recibe alimentacién lateral es de

en verifienr que las alturas
supuestas nos dan i = 0,04.
Tomaremos para el eileulo
elementos As=2m, Los da- [ T
tos mos dan:

20 mts., es decir que el gas- . ——————— 20 i
to final es de Qe = 100 m?/s. 3‘;. T
La seccién final en que @ va- t |
le 100 m3/s, eseurre en erisis. \_‘\L |
El célenlo va a consistir ulr
|

2 a5 .
q = e — 955 m® .:qac______ |
q g8 — 7 i e 2 4 6 & 10 42 14 186 18 20

ig. 215
En el cuadro de la pa- Fig

gina siguiente, aparece el cileulo por puntos escalonados. Lia seceién final, de
abseisa 20, tiene escurrimiento critico, su anchura es I =24 04 X 20 =10 m.
En ella el gasto por m. de anchura es de 10 m3/s/m. y la altura critica, caleu-
lada por los procedimientos ordinarios es de h,=2,17 y el Bernoulli eritico



Canal de gasto variable, Ejemplo 417

3 " 45
h.= 3,255, Es la primera seceién que. aparece en el cuadro, pues ealeu-

lamos partiendo de aguas abajo.

T T ' [ g2 | . '____T’—\_B L
o 0 |- ¥
s If ho| | o | 29 | B AB S Tor
| 1
20 | 2,17 [10,0 |21,70 | 100 |1,085 | 8255 | —— | —— | 0.0426

18 270 | 92 |2480( 90 |0670 (3370 | —0115 |—0,0575 | 0,0293
16 288 | 84 [2420| S0 |0,559 [ 3,439 |—0,069 |-0,0345, 0,0273
14 [3085| 7.6 | 2305/ T0 |0471|3506 | —0.067 | —0,0335 0,0263

12 1317 | 68 |2157| 60 [0395(3565 [ 0059 | 00295 | 00258
10 (3295 6,0 [1975| 50 [0.327( 3,622 |—0057 |—0,0285 | 0,0256
8 |3415| 52 |17,72] 40 |0,260 | 3,675 |—0.053 |—0,0265 | 0.0254
6 !3538] 44 [1557| 30 0,190/ 3728 |—0053 |—0,0265 | 0,0249

3,755 | 28 10,51 | 10 |0,046 | 3,801 | —0,028 |-—0.014 | 0,0181
3.7967 | 2.0 7.45 0 10,000 | 3,767 0,034 0017 |0

4 '3,655 36 (13156 20 |0,118| 3,773 | —0.045 | —0,0225 | 0,0231

Grs g% s, S1Y . | | 1 . .
} th '_9-;}' Q_z‘l"ﬁ_':z)l t—dd | % r R 'Cgp > J J I 1
- ' “ ! ] i
[0,1042 ' | —— |14,34 |1,512|0,00051 | 0,0108

0,0319 14,60 (1,69 [0,00044 | 0,0058 [0,0083 |0,0402

0,0697 |  0,0722 0,0352 (14,26 | 1,70 [0.00044 |-0,0048 |0,0053 00403

0,0670 00684  |0,0349 [13.,67 [1.69 |0.00045 |0.0042 |0.0045 |0.0394

10,0654 0,0662  [0,0367 |13,15 [1,64 |0,00047 [0,0036 |0,0039 | 0,0406

0,0640 0,0647  0,0362 12,59 |1,57 |0,00049 |0,0031 |0,0031 (0,0396

0,0650 0,0645 lo.oasu 12,03 |1,477 | 0.00053 | 0,0027 |0,0029 | 0,0409
I

0,0746 |  0,0894

0,0634 0,0642 (00377 [11,47 |1,355 | 0,00058 [0,0021 |0,0024 |0,0401
0,0588 | 0,0611  |0.,0386 10,92 | 1,216 [0,00070-| 0,0016 |0.0019 |0,0405
0,0462 | 0,0523 | 0,0385 10,30 |1,02 |0,00088 |0,0008 |0.0012 |0,0397
0,000 00231 00401 | — | — | — _Jo.000 [0.0004 |0.0405

En la tltima columna se ve la verificacién de i = 0,04, y en la figura
215, de la pigina anterior, aparece dibujado el eje hidriulico de este ejemplo.

77 Partidores de ag'na—En la partieion. proporcional de las aguas de
un canal (1) se usan como los aparatos mis perfeccionados para producirla,
los ‘‘angostamientos” y las ‘‘barreras’’, los que se caleulan de manera que se
produzea en ellos el “‘esecurrimiento eritico’’. El problema consiste en divi-
dir un canal, euyo gasto puede variar, en una proporeién fija, cualquiera que
sea el gasto que llegue. Se consigne la divisién proporcional igualandolas ve-
locidades en la seccidn de particiom, mercgd a una rapida aceleracién de la

(1) Véase ‘‘Marcos Partidores’’. Francisco J. Dominguez.— 1928. Aqui tratamos
en lo posible Gnicamente el problema tedrico, pues corresponde 2 la Hidréulica Agrieola, el
resto.

27.— Widriulies.
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eorriente y se aisla esta seeccién de las probables variaciones en los eanales de-
rivados por medio del escurrimiento critico; por eso, los aparatos gue hacen
la particion se llaman ‘‘partidores de escurrimiento eritico”’ (1).

El eilculo de altura de barrera necesaria para produeir el eseurrimiento
eritico o la anchura de wun angostamiento se hara por medio de la sencilla
ecunacion :

3

a9
~

58) Bi+XA= -he+a

en que Bi es la suma de Bernoulli de agnas abajo contada sobre el fondo de
esa seceién y T A las pérdidas de carga que hay desde la seecién de particién
hasta la de aguds abajo; ¢ es la cota de fondo de la seccion de particion
contada sobre el fondo de la seccién de aguas abajo; h. la profundidad eriti-
ca de la seccién de particién, supuesta rectangular.

Si se trata de calenlar una barrera, ¢ es precisamente, su altura; si
se caleula un angostamiento, a es cero.

Las pérdidas de carga de cada ramal derivado del partider que se pro-
yecta, han de tomarse de acuerdo con la forma de salida que se proyecta para
él, ya sea una curva, un codo en fingulo recto o simplemente de ensanche brus-
co o paulatino.

El primer miembro de la ecuacion 58) es funcién de la altura de agua.
En efecto, las pérdidas de carga las podemos poner en funecién de la altura
de velocidad final, la de salida del partidor, donde la profundidad es h; ¥y
escribir:

B1+EA=IH+—}%(1+21)

Ya sea el régimen en ese sitio, de movimiento uniforme o variadoe po-
U2 C*RJ

= En esta ex-
2g 5q esta

demos eseribir U = C\/._R_J ¥, por lo tanto,
45 o2 5 - . .
presién el valor Sy ¢s un nimero y R es homogéneo a una altura, podemos

: 2J i & ; .

decir que %QL, que en movimiento uniforme crece con h, también es cre-
g ) - - . .

ciente con la profundidad en el movimiento variado; en las secciones de la,

prictica, R es funcién ereciente de kb también, En todo ecaso, la relacién en-
tre h y ese coeficiente es muy poco variable. Se puede entonces aceptar, final-

. U,2 .
mente, muy cerca de la realidad. que 2; = K, ky, siendo K; una cons-

tante, cuyo valor es mayor mientras més torrencial es el eseurrimiento, pero
que en los canales ordinarios es un porcentaje pequeiio, 5 o 10% de la altura.
Como 2 X es constante, podemos poner todo el iltimo término del segundo miem-

bro en la forma:

(1) El nembre de ‘‘marcos partidores’’ dado en Chile a estos aparatos parece pro-
venir del revestimiento de trozos cortcs do la secein para asegurarla o ‘‘enmarearln’’.
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T,

2y

(2430 =Ko hy

lo gque nos da por tltimo:
Bi4+EA=l(I+EK)=Kin

siendo A un coeficiente constante que excede en 10 a 207 a la unidad,
La ecuacion 58) se convierte en
- )
58a) K= ST he +u

En el caso de caleular un *‘partidor de barrere’’ se procede al caleulo
de la barrera por medio de la tabla de gradas o ensanches sin variacién de an-
churas, del parrafo 65; la figura 7166 trae en la primera curva el caso limite de
escurrimiento critico sobre la grada (X,=1). Estd en funcién de las alturas,
engloba la pérdida de carga que el ensanche provoea, pues es ¢l resultado de la
aplicacién del teorema de las cantidades de movimiento, Kl caso de crisis so-
bre la barrera que aqui nos interesa, aparece silo, comparade el tedrico con
el experimental en el grafico de la figura 163 (pigina 329).

Un ejemplo hara ver su uso: si el gasto por metro de anchura de un
canal es I m3/s. (h, = 0,47 n.} y la profundidad es 1 m., la altura relativa del

agua es de = 2,13, Segin el grafico citado, entrando eon el valor
=
hy My , @ . .
X, —— 2,13, para X, = 7 1, se lee K = oy 0,87, es deeir, que la
[ 3 ~ b

grada o barrera mdis baja que produce el eseurrimiento eritico es:
a= 0,87 X 0,47 = 0,408 m.

Para disponer el edleulo de un partidor, deberia compararse los Bernou-
lli de aguas abajo de ambos ramales entre si, correspondientes a cada gasto
del eanal antes de partirse: el ramal que tenga los mayores Bernoulli es el
que se deberd tomar en cuenta para el edleulo de la altura de barrera. Como
las condiciones de la corriente en cada ramal inmediatamente después de la
particidn pueden ser cualesquiera, es pricticamente, de poca importancia bus-
car, analiticamente, con eudl gasto del eanal gue llega' debe efectuarse el
cileulo de la barrera, o en otras palabras, cudl sea ¢l gasio que da la barrera
més alta; la eurva limnimétrica o curva de descarga de cada ramal puede ser
considerada una funcién experimental. Sin embargo, en general, puede afir-
marse que al mayor gasto corresponde la mayor barrera y, por lo tanto, debe
considerarse el mas grande que se prevea, para efectuar cl eileulo.

La barrera debe reunir todas las condiciones del vertedero de pared
gruesa para producir el eseurrimiento eritico que aisla la particién de aguas
abajo. :

Para dividir sobre la barrera el canal de llegada, en conformidad con
los derechos, es necesario tener en cuenta la distribucién del gasto sobre la
barrera. Hemos dicho que la rapida acecleracién, euyos efectos hemos estudia-
do en el Capitule II, tiene por objeto en los partidores, igualar las velocidades
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para hacer que las anchuras de los derivados sean proporcionales a los de-
rechos en la seceién de particién, Encima de una barrera ese ideal no se logra
exactamente. Si la barrera resulta muy baja (menos de 1,5 %) la aceleracitn
es insuficiente para hacer desaparecer del todo la reparticién ordinaria de ve-

locidades. Si la razén i , entre la anchura L y la profundidad critica sobre

la barrera es menor de 8 a 10, también aparece un miximo de velocidades al
centro. (1), Por lo tanto, es conveniente que sea L > 8k, (2). Aunque sea
muy ancho el eanal y la barrera sea de altura suficiente, siempre junto-a las
orillas la velocidad serd menor. Esta disminucién llega hasta un 20% de
la velocidad en €l centro, en la orilla misma (3). Se puede aceptar como un
hecho -experimentalmente ecomprobado (4) que esa disminuecién se haee sentir
en el 10% de la anchura en cada lado, siempre que esta anchura sea superior
a 10 k.. La variacién de velocidad puede también considerarse lineal desde la
pared hasta el 0,1 de la anchura (Fig. 216). )

La disminueién parietal de veloeidades, idealizada
en la forma que acabamos de exponer, leva a plantear |
tnas sencillas relaciones que dan la anchura que debe nu:‘_
tener sobre la barrera el canal derivado mis pequeido.

Llamdremos I la anchura total de la barrera, ¥ L
m la anchura que corresponderia -al derivado menor,
partiendo L en proporcién aritmética con los ‘derechos;
si suponemos que m >0,1 L, el gasto @, a que ese deriva-
do tiene derecho serd:

080

Fig, 216

Q.= = (2% 09¢X01L+08qL) M =098mq
Y 4 7

(1) He aqui la relacién entre In velocidad parietal y la cemipal en funcién de la al-

tura relativa de-barrera si -;r_ es menor de & a 10,
°

;: = 0,3 0,5 1 ' 1:5
L
%!_ = 074 +0,78 0;83 0,86
3 '/ @
(2) Esa idea se traduce en la ecuncifm: L>3-l i) que se puede eseribir:
: - g

L >23 Q% que da los siguientes valores:

Q= 02 05 1 1.5 2 3 ] 10 20 40 m/s

L> 124 170 236 276 312 366 450 59 7,8 1030 m

(3) No bay tontradiceién entre esta afirmacién ¥ lo dicho en la primera nota de
esta pligina, pues con anchuras superiores a 8%, desaparece el méximo central, se uniforma

el pasto en el 80% de la anchura, pero s¢ acentdia la disminucién de veloeidad en la pa-
red misma.

(4) Experiencias hechas en partidores. Folleto citado, pégina 33,
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Aqui @ es el gasto total de canal por partir, ¢ el gasto por unidad
de ancho en el centro. El de la orilla misma proporcional a.la velocidad
es 0.8 q.

Ni llamamos miy; la anchura que debe ddrsele tendremos también:

CQu=09¢q 0t L 4 (my —0,1L) g= (m;—40,1 L)q
Igualando esta expresion con la de arriba se llega a:
59) my=0,98m - 0,01 L

o si se quiere:

59a } ity EFL

- =098 —— + 0,01

Si omy es menor que 0,1 L se tendrﬁ, andlogamente :

60) my =\/0,16 L+ 098 m L 04 L
L) 0
60a) 7 _-VUIE—FOQST___O__‘

El otro ramal tendra, evidentemente, una_anehura:

"‘I""l"-T r""l'"""l‘ = L —
i } ' En la figure 217 puede
! | .-|1, » verse la disposieién de un par-
T ¢ : ‘i— tidor de barrera.
my
b = \ i Si en el partidor se pto-
U { duce la répida aceleracién y el

escurrimiento critico por me-
dio de un estrechamienio de
mepm Seeei6n rectangular, en la eena-

ol
* cién general sentada, podemos
. % poner :
@
» i
Pl + A= V PH

! es la anchura que hay que dar al estrechamiento y @ es el gasto del canal
que llega. De aqui dedueimos:

ol 221 g @ Y
o r_“’]/9'{-‘5(f’-'r3-")} B (D+"‘A)’3 n,g (K}

Para un ¢ dado, el ramal derivado que tenga un mayor B4+ Z A dard
la menor anchura y, en consecuencia, es el que debe considerarse para. efeec-
tuar el edleulo.
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Comiinmente, si el gasto dél canal que llega es variable, la menor an-
chura en el estrechamiento corresponde al menor gasto (1).

Las pérdidas de carga £ A guc corresponden al ensanchamiento pau-
latino de la salida, deben reducirse al minimo, tomando los dngulos de er-
-sanche cercanos, a 10", como se vi§ al-tratar de las experiencias de ensancha-
mientos. Para efectnar el cileulo deberd prodederse, respecto a las pérdidas de
carga, dédndose un valor ‘‘a prieri”’ que debe verificarse después.

Con un ejemplo se evidencia la manera de proceder. Supongamos un
canal rectangular de 2 m. de base, que es ramal derivado de un partidor, enyos

derechos son del total que se parte. El gasto por partir es 2 m3/s, ¥ la

o
¥

profundidad que se produce en nuestro ramal con el gasto de 2 g—: 1,33 m¥/s.,

es de I m.

Se desea caleular la anchura del estrechamiento fue produce escurri-
miento eritico.

En un primer tanteo se desprecia la pérdida de carga, ¥ se tiene:

hi=1m; Q=2m*; [, _-{-’?f—? = 0,67 m/s.,

v =002 m. v By = 1,023 m.
2g
La eeunaciom’ 58) seria:

L]

1,028=—"— h. ; he=0,695 m,

o

A esta profundidad eritiea eorresponde nn gasto por metro de anchura
de 1,87 m%/s. y por lo tanto, una anchura en el estrechamiento:

Jiom =2 == - = 1.1 3]
q 1,81 A

Si la seceién estrecha tuviera una anchura de 1,77 m, corrésponderia a

; ¢l embudo resultard

eon relacion de anchuras

24 = 2,7, que poco se diferenciard de la definitiva.

Con esto ¥y las magnitudes de las profundidades se obtiene una relacién de see-
3‘ — 27X 3—1?7: 3,85, ddndonos ¢l dngulo de ensanche paulatino se
‘0 L3 *
obtiene el niimero & Conviene un éngulo cercano a 10° gue nos da & cerca-
no de 0,2
La velocidad en el estrechamiento también variar poco, ¥ podemos es-

eribir (es 17, = 2.61 m/s. en el tanteo anterior):

ciones

(2 6‘!—06‘?)
2 — = 0,04 m.
T A T
(1) La expresién Q _;,' no s mis que ln ceuncion 58a). Notando que (como
(K Iy)
nepuedeverenel § 87 del eapitulo signiente), el gasto es proporeional a la potenmcia. 2 o

mis de k, , se deduce que lau menor anchura corresponde al menor gasto.
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Haciendo un segundo tanteo, tomando B,+-2XA = 1,0234-0,04 = 1,063 m.,
se tiene: i

1,06 = —d,-— he; he=0,709; q=1,875; {corresponde a U. = 2,63 m3/s.),
con este gasto unitario se obtiene:

]

-

= -~ = 1,08 m.

1,855
en vez de 1,11. La verificacion de ¥ A da:

. (2,63 — 0,67)2
TA=02 -—-—-—E-g——:ﬁ,o-i
igual al valor'de partida y por consiguiente, definitivo.

3i se proyeeta un ensanchamiento bruseco; el céleulo puede hacerse direc-
tamente por medio del grafico de la figura 167, La incognita seria m para el
easo X dato v X, sobre la enrva limite de los rios posibles.

En Ja seccién angosta de un estrechamiento al eual se llega por un em-
budo de curvas bien concebidas, se obtiene una reparticién del gasto igual en
todas las verticales cuando la aceleracién de velocidades es igual a siete alturas
de velocidad inicial. Este hecho experimental (1) permite la divisién de la
seccién angosta en anchuras que guarden la relacidn de los derechos. Acep-
tando una pérdida de carga de 0,07 alturas de la velocidad final del embudo,
que ¢s la eritica, esta aceleracion equivale a decir que lo anchura del estrecha-
miento debe ser prdcticamente la mi-
ted de la gue tiene el cunal antes del
partidor, En la figura 218 puede ver-
se la disposicion de un partidor de
estrechamiento.

~ No es éste el sitio de entrar
en .detalles propios de la Hidraulica
© Agricola, sobre la conveniencia de
instalar uno u otro tipo de parti-
dor, pero si es conveniente hacer no-
tar que la combinaecién de ambos en
una sola construecion, es decir, el
| partidor de barrera con estrecha-
.mmiento, és una solueibn muy indica-
da en la mayoria de los casos, pues
suprime la disminucion de veloei-
dad de las orillas y da ramales mas anchos que el simple estrechamiento.
El célenlo se amolda a lo dichoe, procediendo a la determinacién del angosta-
miento después de haberse dado una altura de barrera o vice-versa. La ecua-
cibn 61), que da la anchura del estrechamiento, se convierte en:

s

Pig. 218

610> —opsr —— 9 s @
(B4+SA—a)t (B hya)?

{1) Marcos Partidores, pligina 13,
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en que a es la altura de barrera contada sobre el fondo del canal que sigue.
El caleulo se puede hacer con el grafico de la figure 166.

La barrera de seccién rectangular con eseurrimiento critico, aungue ais-
la de las variaciones de aguas abajo, tiene el grave defecto de que la ubica-
cién de la altura eritica depende de las condiciones de aguas abajo: altura
de barrera, forma de la napa, situacién de resalto y, en easo de estar dste eu-
briendo €l pie de la napa, de la altura de aguas abajo. Los estudios experi-
mentales ¥ las consideraciones de distintos autores, tales como los de Schaffer-
nack, Hounter Rouse, o los ¢itados por O‘Brien y los hechos en el Laboratorio
de Hidraulica de la Universidad Catélica de Chile (1), revelan este hecho.
La ubicacién de la punta partidora es, pues, incierta sobre dichas barreras.
En cambio, las experiencias de Woodburn (2), demuestran, como lo habia-
mos antes observado en Chile, (3) que sobre una barrera de seccitn triangular
de taludes suaves, equivalente a un cambio de pendiente suave a fuerte, 1a al-
tura critica se sitia a plomo del vértice, siempre que no exista contraccién in-
ferior de la vena que la separe del
umbral. Para impedir la contrae-
cion bastard redondear el vértice
de la barrera. La figura 219 po-
ne en evidencia ¢émo el minimo
de energia se traslada haecia el
punto mis alto del peralte del )
filete inferior cuando existe dicha contraceién, La exactitud de la medida de la

(1) Los de Sehaffernack lechos en ¢l Laboratorio del Instituto de Ingenieria Hi-
drfiglica de Viena, publieadas por Freeman en HMydraulie Laboratory Practice, piginas
420 y 430. Los de Hounter Rouse citados en la nota 2 de la pligima 257 y las consideraciones
heehas en Proceedings of A. 8, C. E. de Noviembre de 1985 en el articulo ¢! Adaptation of
Venturi Flumes to flow measurements in conduits’’. Los de O'Brien en ‘‘Aplied Fluid
Mechanies’?, pfigina 295 y los de o Universidad Catélica, citades mis adelante y en
‘“Gradas de bajada’’, Anales del Instituto de Ingenieros de Chile, 1922, phginas 333 y
56. No se deduce nadn contra la existenein de la energia minima sobre los vertederos de
pared gruesa, no influenciados, ni aun contra al csewrrimiento eritico ecomo valor prdctico
de esa cnergla minima en osos vertederas o en las simples caidas libres, de los resultados
de algunns de esas expericueias, pues, quedan probados racional ¥ experimentalmente por
las consideraciones tantas veces heehus anteriormente y por las férmulas sentadas para los
coeficientes de vertederos em el Capitulo anterior.

Confirmacién elara de la produccién de la 'altura eritien eon evalquier gasto sobre
el vértice de barreras triangulures, con estrechamiento o sin €, son las recientes experiencias
de los seflores V. Jara y BE. Lemaitre (Barreras triangulares.—1042), hechas en el Labo-
ratorio de In Universidad Catélica de Chile, en total 50. Las diferencias entre la altura me-
1ida y lu erftica tuvo errores de 1%. Igualmente en la prictiea hemos hecho IS me-
didas en partidores del canal Bellavista (Febrero de 1942) Serena-Chile.

(2) Travsaction of A.S.C.E. de 1932, pligina 387, series W (10 series, 63 ex-
periencias) .

(3) Salas Edwards.—Escurrimiento variado,—1923, pigira 103.
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altura eritica en las barreras de snaves talndes a plomo del punto de inflexién,
queda de manifiesto en las experiencias de Woodburn citadas., y en partido-
res y marcadores eonstruidos en Chile desde 1931. Se debe dicha perfecta ubi-
cacién a las consideraciones hechas por Bakhmeteff, referentes a la magnitud
de la presién media de la seceién, menores que la cota de la superficie libre
) antes del punto de inflexién
del t;je hidranlico (Fig. 220) v
mayor que ella, agnas abajo de
él. Parece légico v es induda-
blemente un hecho experimental
notable.

La forma triangular con
redondeo el vértice es, pues,
la forma de barrera que ubica
en la seccién correspondiente al punto mis alto, la profundidad critica, cual-
quiera que sea el gasto que escurra, siempre que las condiciones de agnas
abajo permitan el Bernoulli minimo en esa seccion, ;

La inclinacién del talud de aguas arriba conviene sea tal que priectica-
mente anule por si misma la contraceién o tendencia a la separacién de la
napa. Las experiencias de vertederos, con paramentos de aguas arriba inelina-
dos de Bazin, indiecan que la contracecion es pricticamente nula cuando el ta-
lud anterior es més tendido que I de altura por.4 de base.

El paramento de aguas abajo, debe tener una inclinaeién tal que ase-
gure la formacidn perfecta del torrente perajtado de pendienie fuerte, que se
estndia en ¢l eapitulo signiente (1). Si la pendiente es suficientemente grande,

menor que -“;— ,siendo (Fig., 221) a

la altura de la barrera y d la distan-
cia que necesita una napa para que los
filetes se pongan paralelos (2), prie-
ticamente ella no influye en la forma
de la napa, pues, seria casi igual a
la que existe en una barrera de ignal
altura, de paramento vertical. La in- Fig. 221

clinacién debe ser mucho menor que ese valor limite; sin entrar aqui a hablar
de eémo se modifica la napa a medida que ese talud se torna mdas tendido,
béastenos decir que una pendiente de 0,2 es decir, 5 de base por I de altura, ha
demostrado en la practica ser conveniente. En vista de lo parecida que re-
sulta esta inclinacién del paramento de aguas abajo con la que hay que dar
al de agnas arriba, se ha adoptado en los partidores y aforadores sencillamente
ambos paramentns de I de altura por 5 de base. El redondeo del vértice pue-
de ser en realidad arbitrario, basta uno que tenga un radio cereano al .valor

(1) En los pirrafos 92 y 93.
{2) Esa distancia 4 se ha definido en el p{lrrnfo 51 y su valor se ha dado en el
grifico de la figura 118, pigina 240,
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de la altura critica del ,gasto maximo (1) para estar seguro de la perfecta
adherencia de la napa al umbral en todas partes (2).

El cilenlo de la altura de la barrera triangular se ‘ha de hacer de manera
que la profundidad del rio de aguas abajo d& el resalto lo més cercano posi-
ble al vértice de la barrera, compatible, con el desarrollo perfecto del eje hi-
dréulico del torrente, puesto que si éste no tiene todos los caracteres de tal,
es decir, paralelismo de filetes, no asegura el aislamiento de variaciones de
aguas abajo. Dicho aislamiento no hay gue buscarlo, en este tipo de barreras,
en la seccién del vértice, que aunque de minima energia con ke, no tiene ve-
locidad eritica \/g_h: en todos sus puntos. sino como velocidad media. La ex-
periencia revela que puede el comienzo del resalto acercarse bastante al um-
bral sin que se note influencia de aguas abajo en la carga de la barrera. So-

lamente cuando la distancia horizontal 3 (Fig. 222) es menor de 0,35 h. se des-
truve el aislamiento de aguas abajo (3). No conviene, sin embargo,-por la
desigualdad légica de condiciones gue existirin en un partidor, acercar el

(1) Ese radio se deduce de la curvatura méxima posible del filete inferior.

{2) Sobre la peundiente gque sigue al vértice de vna barrera triangular se desarro-
llan, en generul, tres formas de eseurrimiento que mencionaremos, siguiendo an situacion,
desde aguas arriba bacin aguas abajo. Desde el wvértice, partiendo de Ia altura eritiea, "
arranca el torrente: peraltado de pondiente fuerte, lo sigue el resalto, y por iltimo, tras
éste, el rio peraltade de pendiente fuerte.

Puede suceder que falte el 0ttimo, porque el resalto se verifique, parte en el talud
de la barrera triangular y parte en el fondo de poea pendiente del canal que la sigue. En
este euso no existe el rio peraltado..

Siempre el rio peraltado tiene un eje hidriulico pricticnmente horizontal, eualesquiera
que sexn la altura de barrern ¥ la altura del rio agnas abajo de la barrera, por econsiguiente no
hay que preocupurse en el edleula de la altura de la barrera de su trazado, sino finicamente de
su nivel. En cambio, son decisivos de la altura de Ja barrera la forma del torrente pe-
raltade, las alturas relativas del vesalto y la longitud de éste. No nos ponemos en el caso
muy poco freeunente y sin interés prictico, pero posible, de que la altura del rio de aguas
abajo sca cereana de la eritica, en que el rio peraltado subiria de nivel respeeto a la ho-
rizontal. Si este easo se presenta, ne es necesario caleular la altura de harrera, que seria
muy pequefin, partiendo de lo profundidad de aguas abajo, sino que dicha altura quedaria
determinada por la accleracidn que habria que dar a la corriente para iguala¥ los gastos
unitarios en toda la anchura del enmnal, en la seecién de la particién.

(3)  En realidad aun cse limite de Ja influencia de aguas abajo es wariable, pues en

h,
;‘ ¥ ?’ pequeiios g puede ser mucho menor de 0,35 b, Nlegando en ese caso, el resalto
A ¥
o Lo
i comenzar ensi en ¢l mismo vértice sin que se note influencia de agnas abajo.
Es notable la coincidencia del limite experimental de la influencia de aguas abajo
#n la barrera triangular con el que da para lu grada de paranmento vertical la apliencidn
lel teorema de las eantidades de movimiento, § 65, farmulus 6) y 7). piginas 322 y 323, cuadros

le valores de ki pigina 323 y figorms 163 v 164.
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comienzo del resalto al vértice menos de & = 1,0 k., ¥ en un marcador o afo-
rador a memos de § =0,5A,.

NJ es, sin embargo, 16gico aumentar el valor de 3, pues eso se traduciria
en aumento de la altura de la barrera.

La altura a de la barrera triangular se descompone en tres sumandos, a
saben: z,, altura necesaria para desarrollar el torrente en la longitud 3; 2z, di-
ferencia de cotas de fondo entre el comienzo y el final del resalto, necesaria pa-
ra eubrir su longitud L; y por dltimo 2z, suplemento de 'altura que requiere
la profundidad k; de aguas abajo, para situar el resalto a la distancia 3 del
vértice; esta fltima puede faltar, y no existe en efecto cuando el .resalto ter-
mina donde concluye la barrera, o bien, més hacia aguas abajo, en el lecho
del canal. El primer elemento, 24, €s arbitrario, como le es 3, pero fijada esta
distancia queda determinado, pues vale 2o = ¥ tg a; como la inclinacién adop-
tada es tga—= ;—, sencillamente 2, = --;—- E] -segundo elrmento vale en
funcién de la longitud L, del resalto: 2z, — L sena, con la inclinacién de 1
de altura por 5 de base, 2, = 0,196 L. En estudios experimentales citados (1)
se ha determinado el valor de L en resaltos completos verificados en la pen-
diente indicada, o bien, parcialmente ubicados en ésa y en ¢l lecho horizontal.
Por dltimo, si la altura de aguas abajo fi;, es mayor de la &, cos a. correspon-
diente al resalto, a la altura de barrera, habri de dirsele un suplemento de
altura, precisamente igual a 2, =h; — hrcos«; con la inelinacién adoptada
para ¢l talud, 2y = iy — 0,98 h,.

Tomadas en cuenta todas estas cireunstancias, se resume el cileulo de
la altura de barrera de seccidn triangular en €l gréfico de la figura 223, lle-

vadas en ordenadas las alturds relativas de aguas abajo, ;:1 ¥ en abseisas
c
las alturas relativas de barrera -Ta- . El grafico se ha construido para el va-
!:
lor relativo de ~—:—— =1, y se ha colocado también en ¢l la altura limite de

aguas abajo compaetible con la altura critica en el mmbral de lo barrera (2)
Un sencillo ejemplo nos aclarari su wuso: supongamos que queremos calcular
la altura de barrera triangular de taludes 7 :%, para un canal rectangular de
5 m, de anchura, euyo gasto es de & m3/s,, escurre eon una altura de -agua
de 1,5 n. Lia barrera ha de aislar de las variaciones de agunas abajo.
Los datos nos dan ¢ = %: 1,60; he=0,6389; ;:: = % =='8,50.
Entrando al grifico obtenemos gue con ST e 1, se necesita wuna altura

¢
de barrera de T = 1,58; es decir, a=1,58 X 0,639 =1,01 m. En cambio,
{4

'(1), Laboratorio de la TUniversidad Catélica.—Diciembre de 1941-Enero y Febrero
de 1942, Barr%ms‘Trlnngu]mes, V. Jara ¥ E. Lemaftre—F., J. Dominguez. Resaltos en le-
chos inclinndos. Revista Chilenn de Imgenicria N.v 10, Sept. y Octubre de 1944.

(2} Un cfilenlo anfilogo, aceptando ‘‘a priori’’ la pérdida de carga del resalto, sin
preocuparse de dilucidar la ubicacién del resalto, pero segurnmente, habiéndolo. previsto
en giteacién conveniente, hacen De Marchi (1936-837) y " Goligorsky em *‘Aforndores de
Resalto’’.—Buencs Aires, 1940. Estos aparatos han sido usados en la Rephblica Argenting
desde 1932 por el Profesor Ing. R. Ballester.
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si solamente se hubiera querido poner una barrera limite, ésta hubiera tenido

. 1 . )
una altura relativa—-— —= 1,28, ¥ und altura absoluta de 7,28 X 0,639 = 0,815 m.

-]

694' % L 7
3 & 5 6 7 he e L
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Fig. 22

El pritico de la figure 223 nos permite darnos idea de cuinto exceden al
nivel del wmbral, tanto la altura limite compatible eon el esecurrimiento eriti-
eo, como la que sittia el resalto a 3 ignal una altura critica del umbral. En el
cuadro siguiente van esos excesos que los llamamos 7t/

R 02 0,5 1 1,5 2 3 4+ ] G 7

(lim.) _-'i‘,i.z 1155 1,20 1,23 1,230 1,233 1,220 1,20 . 1,18 1,14 1,10

& —=1)_¥__— 098 095 0015 0,908 0905 0,916 0,926 0,926 0,92 0,908
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Estos valores nos indiean que #’, lo gue podriamos llamar ‘‘la recupe-
racion de eltura’’, depende prineipalmente de ¥ ¥ también de h;, altura de

h :
L, pues ella determina

aguas abajo, o mejor dicho, mis exactamente, de 7

a
e
En los partidores de barrera triangular se tiene sobre ésta una reparti-
cién perfecta de velocidades en el sentido transversal. Si observamos la forma
del resalto que se produce después de una barrera paralelepipédica, vemos gue
tiene en planta nuna forma cur-
——  va, es decir, que junte a los bor-
T\ des, el resalto se acerca a la ba-
rrera. Esto se debe a la desigual
repartieibn de welocidad menor
con un valer en la orilla, en la
“triangular el comienzo del resalto
es nna linea perfectamente para-
lela al uinbral.

La barrera triangular de
taludes de I de altura por 5 de
base, ha sido también experimen-
tada con esirechamiento, es de-

Pig, 294 cir (Fig. 224) con "una seccién
mas angosta sobre el umbral.
Lo mismo que pasa en los partidores de barrere de seccidn rectangular,
en éstos. cuya barrera es irigngular, la agregacién de un cstrechamiento

en fltimo término

|
st d-——-=l

(1) En el folleto ¢itado **Aforndorcs. de resalto’’, el Ingeniero Goligorsky, dice
(phg. 5) que: ‘‘el examénh teérico del problema, simplicado con algunas hipdtesis, no ri-

T i ) L
gurosamente exaetas, indica que la recuperacién de energla permite que S aleance a va-

ler 1,162°°. (Hemos puesto nuestra denominaciébu i y h.). Como hemos di:ho, ni De Mar-
ehi ni ¢l Ing. scfior Goligorsky se preocupan de la ubicacién del resalto caracterizada por
nuestra 3, y ademés, abarcan todos los tipos de marcadores, que han llamado “‘de resalto’’
(siendo su verdadera caracteristica el escurrimiento eritico). Nucstro eundro de la ph-
gina anterior da, también, para el limite de¢ la influeneln un valor gque llega al va-
Jor méximo W = 1,258 h_, superior al indieado por De Marchi. Nosotres sepnramos Jas ba-
rreras triangulares sin estrechamiento de las que ademfis lo llevan. Los vulorea de la piigina
anterior también demupestran efmo, con una mismo ubiencibu del resalte, infloyen cn ln recu-
peracibn de altura Jas condiciomes de aguas abajo. Mis influye afn la forma de la ba-
rrera, o mejor, la forma de produeir el escurrimiento critico: que puede ser por barrera,
por estrechamiento y por barrera con estrechamiento, por lo tanto, dar mn valor Gnico no
es exacto, ni tampoco uno solo para cualquier forma. Esto mismo afirma el sefior Goligorsky,
pues dice: ‘‘tal propiedad de recuperar carga es mfs morcada en los aforadores de fon-
do plane... En los aforadores con umbral o esealén de fondo, la recuperacién de altura es
menos importante y sblo tienc lugar micntras la profundidad de Iln secciom de contralor

(eritica) no pasa de los _‘;;. de la anchura de ln misma seccién’’. Hemos visto en el
eapitulo anterior que en barreras gruesas de paramento vertieal, el valor limite de .%’_ al-

canza valores mayores que los que lhemos sefialade para las barreras triangulares. Ifoh de
las barreras de paramento vertical y el do Goligérsky son limites de la influenciz de
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disminuye las alturas de barrera que aislan de aguas abajo, Igualmente gue
en el caso anteriormente estudiado, no se trata solamente de ‘“aislar al limite de
variaciones de aguas abajo’’, sino de ubicar el resalto a una distancia & 1gual
a una altwra eritica del vértice de la barrera, Lia altura de la barrera se pue-
de caleular, con suficiente aproximacién por medio del grafico de ensanches
bruscos con variacién de anchura y cota de fondo, de la figura 166, siempre
que cada pared se abra con angulo que mo pase de 75°°(1).

En este tipo no es necesario gue el ensan-
che termine en la misma seceién que la barrera,
como no lo es que el embudo comience en la que
ésta prineipia. A este respecto, como indica la
fitgura 225, la. barrera puede eortarse con un
paramento vertical en la seccién en que.comien-
za el embudo de entrada: pero debe dejarse com-
pleto su paramento de aguas abajo hasta terini-
nar la barrera en el fondo del canal, pues, si es
cortada, cambia algo la situacién del resalto, de Fig. 225

aguas abajo, es deecir, que un mayor & destrniria el eseurrimiento eritico, en eambio, los da-
dos arriba por medio de un 3, suponen, un comienzo del rvesalto controlade, con miras a ase-
gurar una perfe¢la aislacién de nguas abajo en una barrera que por sus formns no tiene
propiamente esa aislacién, en la seeeibn en que por otras razones, la profundidad, es pre-
cisimente, ¥ podemos deeir, exactamente (cualguiem: que sea el gasto), la profnndidad eri-
tica. Vale la pena observar que, desde el punto de vista de ubicacifin y exactitud de la pro-
fundidad eritica, es la barrera triangular de un aforandor o mareador mfs exacto que otro
cualquiera. La barrera triangular de suaves taludes con vértice redondeado, se distingue de
todos los otros marcadores o aforadores en que da el gasto por la medida de la altura eritien
fijada en una seccién, perfectamente determinada, eualesquiera que sean los gastos que es-
curren. No necesita coeficientes por pérdidas de carga o por influencia de velocidnd iniecial,
ecomo necesitan los que miden la carga, o .altura de aguas arriba, coeficientes escncial-
mente variables con el gusto y, por lo tante, que van restando exactitud a la determina-
cién de dicho gasto, que es 15 que se ha de determinar.

Conclusiones anilogas obticme Butcher (Clear overfall weirs y Sumerged weirs and
Stading wave veirs., El Cairo, 1922-1923), pues afirma que el vertedero de paramento de
aguas abajo inclinado funciona enteramente libre, aunque el nivel de aguas abajo sea su-
perior al de la cresta y aun llegue a valer 0,57 de la ecarga del vertedero; que en las ex-
periencins de Butcher eqiivale a decir que W — 1,08 h_ (pues el coeficiente del vertede-
ro era, de 0,45 aproximadamente). Tumbién demuestran este hecho las experiencias ecita-
das por Addison (Applicd Hydraulies, 2.7 edicién, 1938, pfginn 111), que revelan -que,
mientras en barreras de pared delgada, o en intermedias de puramentos verticales o casi
vorticales, comienza a sentirse la influencia de aguas abajo apenas el nivel de aguas abajo
supera a la eresta en el primero, o la supeia eu 0,3 k, (siendo I la carga) en el segundo;
dicha influencia comienza solamente cuando A’ = 6,8 i, si la barrera tiene sus paramentos,
especinlmente el de aguas abajo, con inclinacién de 4,5 : 1. Revelun también estas experien-
que, cuando se lleva el nivel de aguas abajo hasta hacerse igual a la carga que tenfa el
vertedero no influenciado, Ja modificacién de la carga efectiva es de sblo el 8% de dicha
carga, es decir, que el coeficiente de gasto del vertedero bajé al 86% del correspondiente
al mismo vertedero libre.

Es, por iltimo, lo que también afirma Keutner (en Die Bautecknik 1929) al deeir
gque cn los vertederos de paramentos inelinados no se nota influencia mientras B << 0,775 h.

(1) In razén de esta coincidencia se puede hallar considerando que en estas estrue-
turas ordinariamente el resalto termina em la anchura final de la construccibn y prima la
razéu de anchuras terminales sobre el ﬂngulc{ con que las paredes se abren.
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la cunal, como se desprende de lo dicho anteriormente, depende el cileulo de
la altura de barrera.

En las barreras triangulares, va sean con estrechamiento o sin él, co-
mo en las barreras de otra forina, generalmente el mayor gasto da la ma-
yor altura de barrera, de manera que el célculo de un partidor en un eanal
de gasto variable, basta hacerlo para -el mayor gasto posible (1).

La barrera triangular tiene un coeficiente de gasto de la férmula

Q@=mlh~ /zgk_ que puede variar con su altura relativa —;:—- entre 0,54 y
(]

cero, pues,depende de los frotamientos en el talud de aguas arriba y de la
velocidad inieial. La longitud de éste, dada la ineclinacién, es funcién de la al-
tura de la barrera. Sin entrar aqui en detalles, razonando en forma analoga a
lo que se ha hecho en los vertéderos de pared gruesa del capitulo anterior, el
coeficiente de gasto, tomando en cuenta la velocidad inicial, para el caso en
que no haya variacién de anchura en el entrante, con las denominaciones de la

i T
' figura 222, en barreras de talud —5— 5 es:
t0,423 P’
T o 3
(151
3 e
62) m= 3

_\,f.'g'( : 4-0,0066{-)%

o

Si existe angostaniiento, desde un canal de anchura L,, al'l (Fig. 224),
sobre el umbral,” el coeficiente puede aceptarse (2), también en barreras de

1
talud —3—‘ :

(1) Al hacer el bél:'mee cnergético que cx‘ig$ el ecdileulo, entx:e la secciébu final y la
del umbral, en que ¢l escurrimiento es critico, solamente darin posibilidades de poner ba-
rrera, alturas rvelativas de agins abajo superiores a la unidad. En efecto la ecuacién

general:

hm+a=- B, 4+ A=KIy nos da PR f—m- —_1,5

I

si notamos quc K, puede deeirse que siempre vale menos de 1,5 se ve que % vale mfis de

; a L
uno. Por eso no interesarfin en el ciilenld valores de ._,hl, menores que la unidad.

c
(2) La deduccién de esins férmulas descansa en las bases siguientes: los frota-
Ly
mientos en la longitud L, figura 222, son cvidentemente, A, = J ds; no podemos ava-
. . o
lenr esta integral tomando para J_ la semi suma de los valores extremes, el inicial es des-
preciable al lado de J, eritico, final. Lo estimaremos, si no hay variacién.de la anchura del

canal,-en forma sencilla, simplemente como A, = __‘;_ J, Ly, que resulta suficientemente

exacto.
U a2
Llamando H = h 4 g —-°~, el Bernoulli inicial contado scbre el plano horizontal

[
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"‘( ) (H—Ej “‘hc )2_

Notamos que la variable que aparece en estos coeficientes es la altura

63) m = 0,385

que pasa por ¢l umbml se ticne:

3

I,g(;+ )/q‘

sienflo q el gasio unitavio, tomundoe € = 50 se llega:

I M .
q.= - — N2 ¥

—( 2 4 o.00665 )2 ke

W (e
. " Z :
El eocficiente m = —— -—

(-_ 4 0,0086 —I--)-‘

» -
ser (itil para barreras ‘triangolares mny altas o de vertederos laterales. Para tomar en

cuenta Ia veloeidad inieinl, se sabe, eomo se ha vepetido muchas veces en el c'l[ﬂ.t'lﬂ.o
anterior que el coeficiente toma la forma:

i 7 - ":‘ h‘_l____.f Ll‘_-__—fl +-§_‘q &= ﬁ‘ )h

supone nula la velocidad inicial, puede

me=m, (I + K

B 3 4 -
El parimetro I wvale —eam en nuestro caso aceptumos o = 1,6 y m = 0,176 ¥,

por lo tanto, If = 0,423. 3] factor

h= 15 h, vale:

' S e W
B+ R e
14 =5 T

62) m =

ot ooce 0 }?
\'/"( L5 L2 ¥ h, )

81 1a anchora del canal es variable entre el comienzo de la barrera y su umbral, caso
corriente de barrera con estrechumiento, se modifica el valor J , y se modifica también
Ia influencia de la velocidad inicial. Se podri aceptar aproximadamente que m,, el coe-
ficiente que preseinde de lu velocidad inicial valga simplemente 0,585, de modo que si I es

la anchura del umbral ¥ Iu la del eanal auntes del angostamiento, el coeficiente de gnsfo serii:

62a) m—=038| 11
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[

relativa

altura critica sobre el
umbral que la lama-
mos he,. Lia utilidad
del conocimiento de
estos coeficientes es
finicamente la deter-
minacién de la carga
del vertedero, es de-
cir, el. remanso que
provoca este tipo de
barrera. En la pagi-
ma 434 va una tabla
de valores de m, ¥y m
para barreras trian-
gulares en canalek de
anchura constante,
v del coeficiente ne-
cesario para el célen-

1o de la velocidad de !

anchura constante, ¥
-el coeficiente necesa-
rio para el célenlo
-de wvelocidad imieial
en vertederos prece-
didos de embudo. En
la figura 226, la Ta-
bla aparece grifica-
mente,

Es de notar que
estos coeficientes son
mucho mayores que
los de barreras de
formas rectangulares,
aun con entradas re-
dondeadas, de mane-
ra gque aunqgue el
cileulo de la aisla-

cion de agonas abajo

da barrerss triangu-

04

‘0,3

0,21

0,1

VALORES DEL COEFIC{EN?E

423

2
{H%E-

DE VELOCIDAD INICIAL

(Para el cdlculo del coeficiente de

gasto - de barreras triangulares
con estrechamiento)

COEFICIENTE DE GASTO
DE BARRERAS TRIANGULARES
EN CANALES DE ANCHO CONSTANTE

\’+

0,423
(102 2y
3 h

B VZ (3 +0006

.!__

6

gﬁ"’
h"

Fig. 226

T de la barrera, dato que nos da el cilenlo del partidor; k. es la
2
423

2 a,?
(1+5+)

lares de mayor altura que las otras,.este coeficiente més grande tiende a com-
pensar la altura de aguas arriba; sin embargo, el remanso que produce este
tipo de barrera, es mayor que el de la rectangular,

38.—Hidrdulica.
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| - g Anchura | 0,423 | 5 | Anchura | 0428
! constante —— k | constante | ——

h | i 240y h i
] om, I m | (I+-?_'ﬁ_) « ; m, | m [( + 3 J':
i} 0,385 0,547 0,423 | 1,4 I 0,382 0,423 0,106
0,1 0,385 0,527 0,371 I an | -0,a81 0,412 0,085
0.2 0384 | 0504 0312 a.n | 0377 | 0.395 0,047 .
0,3 0384 | 0497 | 0,203 | 50 | 0378 | 03s4 | « 0,023
0,5 0,384 0,476 | 0,238 7S 0367 0,371 0,12
10 | 0383 l 0441 f 0152 | 100 | 0360 | o363 0.007

La punta partidera, en forma de delgada plancha de fierro; ha de lle-

“gar, en un partidor de barrera triangular, haste la seccidn del umbral de la

barrera, y debe tener esa forma de lamina delgada hasta una seccion de
aguas abajo en que el resalto esté bien formado.

Las experiencias recientes de la Universidad Catélica de Chile de-
mugstran que sobre las barreras de seceién triangular la disminueién de velo-
cidades en las paredes es mucho menos pronunciada que sobre las barreras
rectangulares (1). La veloeidad en la pared misma baja sélo al 90 o 95% de la

central; eso depende de la alturd relativa de ella. Si excede de 1,5 pue-

. ¢
de aceptarse que en tal caso la velocidad parictal es solamente 5% menor que
la media, de modo que no mecesitan compensacién las anchuras de los deri-
vados con barreras mas altas que ese limite.
Para asegurar una perfecta reparticion del gasto en toda la anchura,
es que se combina la barrera triangular con un estrechamiento. En la Tabla
de valores que sigue y en el grafico de la figura 227 se dan los valores expe-

1 A y 3
rimentales de las relaciones " v que dan la mds perfecla reparticién

Mo
del gasto en esta clase de partidores: son las notaciones de la figura 226: 1 an-

chura sobre el umbral, 7, anchura del entrante, @ la altura de barrera y k. la
altura critica sobre la barrera: -

..}‘.‘T_ — 0 01 02 03 05 06 08 1 12 15 20 3 5 8
oy
050 064 0.70 0,75 0.80 0.82 0,86 0,88 0.90 0.92 0.94 0,96 0.98 1.0

(1) Barreras Triangulares. Jara y Lemaitre. 1942, No sc justifica corrceeién. Igual
hecho queda demostrado en partidores (Canal Bellavista. Valle del rio Coguimbo en
Scrt:nn, 1942, Cnnnl Huique, Colehagoa 1941. Canal Rivas, Nuble 1943, hechos por F. J.
Dominguez 5.). :
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Cuando se tiene una relacién dada de anchura X no importa que el va-

lor de la altura rela-

Y a
tiva de barrera ——

- n""‘l""'

L

PERFECTA REPARTICION DEL GASTO SOBRE LA
BARRERA TRIANGULAR CON ESTRECHAMIENTO

Tee
sobrepase al valor 1i-

mite de esta Tabla ¥y  gg
figura 227,

Iiemos .dicho 08
que para evitar del
todo la contraceién

de la vena en el vér- R

tice conviene redon- Af

dearlo; el redondeo ar

l6gico es el gue ab- sk a
sorba la contraeeién 0. 20 2.5 30 The,

que la vena pueda

producir sobre Ja barrera. Asigndndole a la pequeiia altura n, bajo la curva, el

valor 0,06 h,, como n=1r (I—cosz), que con taludes de 5 de base por 1 de
altura equivale a n = 0,02 r, se tiene r = 3 k.. La longitud Ip, para una alturaa,’
de barrera cg, con el talud indicado (Fig. 228):

ln=35a+40099r=5a+4 0,297 he

Por dltimo, la longitud ¢ de la euerda seria evidentemente

e=2rsenx=0,392r=1,176h,

:\

|
i |

r:3h‘

Fig. 228

mayor gasto que pueda eseurrir.

lg

n=0.06 h;

c=1L176h,
!a=5a +0.297h¢

Con estos datos pue-
de construirse fieilmente
la barrera Naturalmente
que cn un partidor basta
que ¢l h. que se tome para |
el redondeo pueda ser el
del gasto 80% del mazi-
mo; pues no interesa gon
gran precisién la determi-
nacién del gasto méximo
que se parte. En cambio,
cn un’ aforador o marca-
dor, ha de tomarse h. del

Esemero: Un canal entrante de 6 m. de base y taludes de 1 de base por
4 de altura, cuyo gasto méximo es de-12 m¥/s., y el minimo es de 8 m%/s., se
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ha de dividir en dos ramales, uno de los cuales ha de llevar el 804 y el otro
el 20% del gasto total. El canal pasante, es decir, el que tiene derecho al
80%, tiene, después del marco una anchura de base de 4 m. y los mismos ta-
Judes del entrante, su pt-ndiehte es de 0,002, ¥y su rugosidad es de n = 0,050.
El saliente, euyos dereclios son el 20%, tendra una anchura de base de 1.50,
pendiente de 0,001, los mismos taludes que el anterior e ignal rugosidad de
paredes que ¢l Se pide calenlar el partidor.

Sin entrar aqui en detalles propios del capitulo signiente, con los da-
tos de arriba se ha calculado los siguientes cuadros de gastos en funcion de
la altura en ambos ramales:

Canal Pasante

I | '
I | Q ‘ [ | Q

|

| |

' | | l ‘ .

0.8 416 | 1,09 | 4,52 0,061 0,076 5065

1,0 525 | 122 ' 6,42 0,076 0,076 803 |

Ly § 6092 | 1,89 | 960 1 0088 0075 | 1200 |

Canal Saliente

08 | 216 | 068 | 147 | 0,024 | 0029 735
1,0 2,75 0,75 I 206 | 002 | 0029 ’ 10,60
13 .67 0817 | 300 | 0032 | 002 15,00

La peniltima columna de cada uno de estos cnadros nos da el coefi-
o

4 - -
B = K, que con estos cilenlos aparece,

ciente, definido anteriormente:

claramente demostrada su constancia practica.

Interpolando en los valores anterioves se obtienen los signientes datos

necesarios:
Derechos  « Quux 1 Qi I Quearn 1
Entrante . . 1009 12,00 8,00 10,00
Pasante. . . 50% 9,60 1,30 6,40 1,00 §,00 1,15
Saliente . . 20%: 240 113 1,60 0,85 2,00 1.00

Como se sabe, la eurva B 4- A = f (@), punede expresarse, siendo K
una constaute, por Kh =f (Q), lo que demuestra que el ramal de mayores
alturas es el gue debemos considerar. Iin nuestro easo el pasante.

Haremos el edleulo del partidor pn-ra el gasto maximo verificindolo pa-
ra ¢l gasto minimo y para alguno intermedio, y lo hacemos hl‘imeramentc pa-
ra una barrera trigngular sin estrechamiento, en seguida para barrera de sec-
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cién rectangular sin estrechamiento. Después para barrera triangular con es-
trechamiento y, por #ltimo, para estrechamiento sin barrera. Indicaremos la
solucién que debe aceptarse semin las condiciones que podriamos llamar adi-
cionales del problema.

1) Partidor de barrcra triangular sin estrechamiento

Cilenlo para Qua.x. Son datos L=6m; Q.= 12,00; hy = 1,30, Dedu-
cimos h, = 0,740 y, por consiguniente:
 hy 1,50

—-‘—]‘!‘—: = _6,_74_ = 1,{6

El grifico, de la figura 223 para = 1,0 entrando econ Xy = 1,76

e
= 0,84, es decir, a = 0,84 X 0,74 = 0,62. Con esta altura de

da el valor
(]

barrera obfenemos en la figura 226, un coeficiente de gasto m = 0,412, de
donde deducimos:

12

iy P
AV 2gh=—415%%

= 4,87

o sea, nna carga de vertedero de A = 1,07. Lia altura de agua en la entrada del
partidor es de:

ho=a-+t+h= 0,62_+_1,0? = 1,69 m.
En consecuencia, el remanso seria de z = 1,69 — 1,30 = 0,39 .

M - _ X, =176, ha-
I,

briamos leido que el limite de altura de barrera, compatible con la inde-

Entrando al mismo grifico de la figure 223 con

pendencia de aguas abajo, corresponde a —E—: 0,54, es decir, a = 0,40 m. Para
]

esta altura de barrera m = 0,434, lo que equivale a escribir:
e 12
29h=—~——— = 41,6
N 2gh ~ U431 X 6 o
que da & = 1,03, o sea, una altura de agua a la entrada del partidor de 1,43,
que nos produce un remanso, al limite de sélo: z = 1,431 —1,30 = 0,13 m.
Con otros gastos hubiéramos tenido siempre con este tipo de barrera y
: - e 4. :
sin estrechamiento para 5 = 1,0 las alturas de barrera indicadas en el

enadro signiente:

' o e e
Qi‘ Iy i h'.‘ ‘ e r ‘_kl-— ' a !

, 10 L 11 , 0658 _T‘"_i;?s'" | 0,83 0545 |
8 1,00 _os67 I . 1765 1 086 | 0480 ,
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= . Iy
Ndtese la casi conslancia. de L my frecuente en los canales de la
s :

prictica que indieca que siendo la mayor . la del mayor gasto, la altura de
barrera queda determinada por el mayor gasto. El redondeo del vértice de
la barrera se hace para la altura critica de un gasto 80% de 12m3/s.

2) Barrera de seccidn rectangular sin estrechamiento

Si hubiésemos querido poner una barrera de seccidon rectangular, con

entrada redondeacln, para — 1,76 hubiéramos hallado en el grafico de la

figura 163, —— I

con h.= 0,74 nos da a« > 0,37 m. Notese que en este caso a es el limite de la
influencia de aguas abajo, y en la barrera triangular el edleulo de a se hace
para un resalto que comienza a 1,0 h. del virtice. .

A esta barrera se le dard un espesor de ¢ = 3,5 he = 2,6 m. \' la carga
del vertedero, calenlada por los métodos ordinarios resulta h = 1,04 que ve-
rifica a—w{'}ﬁ- = _;g-’;’- = 0,74; m=0,434; h~/2gh=4,61. Esta carga da
una altura de agua en la entrada del partidor de:

I,
he
> 0,50, que para el gasto miximo de 1.2 m?®/s., en el entrante,

he =0,37 + 1,04 = 1,41 m.
es deeir, que el remanso con este tipo de barrera seria sdlo de
z2=1,41—1,30 = 0,11 m.

IEsta verificacidén de la altura de agua en la entrada del partidor in-
diea que si ponemos barrera triangular, con resalto comenzando a una dis-
tancia 1,0 R, del viértice tendremos uin mayor remanse gue si ponemos una
barrera de seccidn rectangular con entrada redondeada; pero que si la ba-
rreva triangular la hacemos de altura limite ¢ = 0,40, que es ds alta que
la reetangnlar limite (@ =0,37), el remanso a pesar de esto resulta menor
(hy= 1,375 < h, = 141).

Lias aneclinras sobre la barrera triangular, cuya altura relativa es

a

g 0.84, como las de la rectangular, en que la altara relativa 3 = 0,50,
< o

no pueden ser, segiin lo dicho, proporcionales a derechos; deberiin por la dis-
minneién de wvelocidad parietal estar afectados de una pequeilia correccion.

¥ & m
Como el derechio relative del salienfe — = 0,2 es mayor de 0.1 usamos la
4

formula 59), en la cual, reemplazando valores se obtiene:
my = (0,98 X 0.2 + 0.01) 6 = 1,236 .-
Las anchuras serian, en consecnencia:

Canal entrante .. .... ... ... ... ... 6,000 m.
Canal pasanate. .oy cis s ves s 746
Canal saliente .. ..... ..... samwr wwaw  LR36AN,
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En las figuras 229 aparece la disposicién de los dos proyectos anteriores.
Se ha desviado el saliente en dngulo recto, pues la pérdida de carga adicional °
gue se introduce en ese ramal mo destruye la anulacion de influencias de
aguas abajo. En efecto, el
Bernoulli del pasante para =rwmp{] r"m.,..,, :
ol gasto de 12 m®/s. del en- I~

te— 119 3,19—

trante es, segiin el cuadro
dado al comienzo de este
ejemplo, B =1,398; el del
saliente es 1,125, con h equi-
valente a 1,094. Si le agrega-
mos la pérdida por‘codo de
una altura de velocidad ini-
cial, la altora de agua en el
saliente, antes del codo ha
de ser precisamente 1,094 m.
La velocidad en ese punto
-es de

2,40

U= 3o0ix 12
la altura de velocidad, que
es la pérdida de carga, es
de 0,185. El Bernoulli en cse punto vale, pues, B, = 1,094 + 0,185 = 1,879 m.,
valor wenor que el del pasante,

N
rrrr | I e que nos dié la altura de ba-

I rrera.

4,00

4,764 3) Burrera con estrechamiento

B’ [ asdubdduladedes El problema de proyee-
tar un partidor de barrera con
sbdudutud | 1,50 estrechamiento, tipo que da
= i anchuras proporeionales a dere-
3- chos; es en si indefinido, pues-
=T T para un mismo caso hay mu-
chas anchuras y alturas de ba-
L rrera que satisfacen la euestion.
: Hay que agregar otras dos con-
diciones, que son, ecomo se detalla despuds, ademds de altura y anchuras su-
ficientes para aislar de aguas abajo, ¥ dar perfecta distribucién del gasto
en la seecién de particién; el menor remanso posible ¥-forma de ensanche de
la pérdida compatible con el cosfo de constrneeién, Los estrechamientos, en
general, provocan un remanso més alto que las barreras, x éstas también me-
nor remanso que el tipo de barrera con estrechamiento. Sin embargo, habremos
de estudiar cada caso conecreto que se nos presente.

=191 y

6,00

Fig. 2290
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Como se dijo, si producimos la crisis con estrechamiento, se introduee
"oira variable que es la forma de ensanche, enlace entre la seccién angosta
¥ el canal que sigue después del partidor. Ese enlace puede hacerse desde <l

= 90 hasta el menor angulo que se desee. Naturalmente,

ensanche brusco

como es un dato la anchura final, y poco varia la anchura del estrechamiento
(pues sdélo varia con la pérdida de: eusanche, siempre pequenia), se tiene
aproximadamente Ja relacion de eusanche #n, y, por lo taunto, el dngulo de en-
sanche va a determinar la longitud de éste. Sin eutrar en mas detalles, re-
. cordemos solamente que, en dngulos pequefios, la pérdida .de carga awmenta
con el dngulo, pero la-longitud, ¥, en consecuencia, €l costo, de esta parte de
la estructura varia en razon inversa. IEn caso de combivar barrera de sec-
cién triangular con estrechamiento, la longitud que requiere ¢l talud de ésta,
fijando la longitud minima del partidor, puede fijar la de ensanche, hacien-
do asi la construceién mds légica.

A continunacién hacemos, para demostrar la indefinidad de la solueidon
del problema. y con fines de comparacion posterior, el eileulo a) simple es-
trechamiento; ) barrera triangular con varias anchuras y, por consigniente,
diversas alturas de barrera. Con estas soluciones basta para resolver el pro-
vecto mis eonveniente. . 3

a) Simple estrechamiento— Se procede tanteando la. pérdida del en-
sanche paulatino, como queda dicho anteriormente, Se adopta €l ensanche mas
conveniente que corresponde a un ingulo de 75° en total, (lo c_[ue da el coefi-
ciente £=0.2 en la formula A =% _(_!’-*._‘_:-T_-_Z.,}J

tres gastos del entrante 72, 70 y 8 m¥/s. En el cuadro signiente aparecen

- El ecileulo se ha heeho para

los valores.

| |
[
| Q. Ry ‘ B, ] U, A Bt A | ke |
f : prevista [
12 1,30 1,398 1,39 -1 0.028 | 1426 0,950'
10 1,15 | 1,230 | 1,26 | 0,026 ‘ 1,256 | 0,837
8 1,00 | 1,060 | 1,08 | 0025 1085 | 0723 |
I—_' - | A \'orifi«-aﬂni‘ T = - i
® Zg | | ~ |
| 12 | 3.05 0,028 290 | 414 | 0132 | 261
I 10 2.87 0,026 2.40 416 0,132
| 8 - 266 0,025 ' 1.923 1 416 0.132

Como puede verse, con cualgnier gasto se necesita una anchura en la
seccién de particitn précticamente igual.

La altura de aguas arriba se obtiene_calenlando previamente el Ber-
noulli a la entrada. Dicho Bernoulli vale ¢l de la seccidon angosta mds la pér-
dida del embudo A, Para el rasto de 12m3/s., se tiene:
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B.= —f— X 0,950 -y A, = 1,426 + 0,05 X —I}i = 1,446 m.
- eomo ahi la anchura es de 6., h, = 0,74;% = 1,95; -'1—“—: 1,795; h, = 1,325
c (]

el remanso seria de sbélo 2,5 cm.

Es de notar que éste es un cileulo de erisis al limite, como en el caso
de barrera de seccidn rectangular.

Esa anchura de 4,14 m. no nos da una reparticién perfecta del gasto
en la seccién de particién, como se ha dicho anteriormente; si se hace la par-

.7 ) : 5 i _ 2 A
ticién por simple estrechamiento, eso se consigue cuand —— = 0,5 (notaciim

o
de la figure 224). Calenlando sobre esta base, I =10,5 X 6 =3, habria escu-
rrimiento critico en la seceién estrecha con los siguientes valores:
. : ya 5
Q.=12m%s.; 1 =3m.; h.= 1,178; e =0,589 m.; B = 1,767

‘La verificacion del remanso se obtiene como anteriormnente:

=
B. = 1,767 + 0,05 f; = 1,797
' Dn a o X )
heo = 0,76‘,-—h+— =242 7 =2,33; ho= 1,72 m.; el remanso es entonces
L4 L.

2=1,72—1,30 = 0,42 m., comoc se ve, muy superior a Jos de'la barrerk
rectangular ¥ aun de la barrera triangular sin estrechamiento.

Se le pondria un ensanche con tg —;— = 0,132, lo que da una longitud
de ensanche d = 6,06.

b) Barrera iriangular con estrechamiento.—El objeto de la combina-
eién de barrera con estrechamiento es a.scgurarj la uniforme reparticién del
gasto en toda la anchura del canal en la seccién de particién. La ripida acele-
racién que iguala velocidades, a la Juz de resultados experimentales, puede
decirse que también exige condiciones que, para barreras triangulares, se re-
sume en el grafico de la figura 227,

El célleculo de una barrera con estrechamiento para un partidor debe
eontemplar, ademds de la alturae de barrera y anchura‘sobre su umbral gque
aseguren el cscurrimiento critico, la condicién de altura de barrera, necesaria
para la perfeeta distribucién del gasio, relacién esta fltima a que acabamos
de alndir ¥ que nada tiene que ver con la condicién de aislamiento de aguas
abajo o escurrimiento critico: mientras la producecién de erisis se basa en las
eondiciones de aguas abajo, es decir, mira desde la seceién de particién ha-
cia .aguas abajo, la de perfecta distribueién del gasto mira solamente hacia .
agnas arriba. A estas dos bases de céleculo se ha de agregar qme el partidor
tenga ¢l minimo remanso compatible con ellas y, desde el punto. de vista de
constrneeiém, se pone la condicién de que el .ensanche se verifique integro
en ¢l talnd, .0, con las denominaciones de la figira 224, que In=d; es evi-
dente que no conviene hacer la longitud del ensanche mayor que da longitud
que ocupa ¢l talnd de la barrera.
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Como I, anchura sobre el umbral, es precisamente uno de los elemen-
tos y a es el otro, lizados por el cileulo; nos damos uno de ellos y caleulamos
el otro.

En el cuadro siguiente, que mno necesita muchas explicaciones, va el
proceso de cileulo para el gasto mayor que puede venir, que en nuestro ejem-
plo es de 12 m®/s. Nos damos en este proceso la anchura I en la seccién de

s g : 1
partieion, y formamos —— con Ja amehura de entrada, que en nuestro ca-
* o

-s0 hemos dicho gque es I, = 6 m. Esta relacion, mediantc el uso del grifico

de la figura 227, nos da la altura relativa de barrera, h de correcta distri-
co

bucién del gasto en la seccién de particién, Verificamos esta altura de barrera

con el grafico de la figura 166, que llamamos —tl, v que en nuestro ejemplo,

lca
& e
en todas las anchuras tanteadas resulta mucho menor que la T fijada pre-
(44

viamente, y por lo tanto, siendo aun e, > Jia, resulta a ser la determinante.
'hl 1 i

v n=——-; siendo I, la anchura del
Tog 0,81’ et
pasante a la salida del partidor: los valores de .X; ¥ #, nos permiten entrar al
grafico de la figura 166 : en nuestro ejemplo 1y = 4). Lia longitnd del talud

(El valor de X, como sabemos, es

Q.=12m¥s. —h = 1,30 m. — her = 0,838 m.— X} = 1,55

] t

{ l I ay ] | l ; '

1 I ! e | n II T I Do a i I 1 i h\/ Jh h ] I, 1 z
5_10,8311064 |1 [0,298"50'838 0,536] 2,77 |0.416| 5,78 |1,105|1,83% 0,430
45 10.750/0,30 |1,11 10.210/0,900/0,270| 1,670,427/ 624 |126 | 158 (0,28
40 10.666,0,135 1,25 '0 08 [0,972]0.131] 0,88 |0421| 6.98 (135 {1481 [0.181
35 (0,583]0,05 0,8750  [1,06310,053| 056 [0.434| 7.00 {147 |1.528 [0.223
3,0 10,50 1000 lo7s o |3178l0 o | — | = 1= [|1700]040

de la barrera Ip se caleuld como indica la figura 228 y vale lp=35a + 0,3 h,
tomando he, con el 809¢ del gasto miximo, como se dijo antes. Las wultimas
colmmnas se refieren al cilenlo del remanso gue provoca el partidor: el coefi-
ciente de gasto m, la eavga del vertedero & ¥ la altura de agnas arriba h, IHa-
ciendo la diferencia eutre esta altura ¥ la de aguas abajo se encuentra el re-
manso_z qne nos produce el partidor.

Si solamente atendemos a la perfeeta distribueién del gasto sobre el
umhral, hacemos el célenlo de la altura de barrera para otros gastos menores,

se ten-

!

2 3 a . s

dra igual R ¥ como l., serd menor, también lo serda la altura de barrera;
W

con las mismas aychuras anteriores, observamos que, para cacda

en consecuencia, cuando la condicidn de reparticion del gasto prima sobre la
de aislacidn de aguas abajo, basta hacer el cdlewlo del partidor para el ma-
yor gasio. Esto sneede en nuestro cjemplo.



Cdleulo de un parlidor de burrera trigngular con esirechamiento 443

Para elegir cl estrechamiento mdés conveniente, en este caso se aten-
deri solamente al mé-

E— ) s n s nuestro ejemplo

l = | adoptaremos el que

132 2 da sobre el umbral

40" la anchura de 4 m.

—4.25 ! 4,30 —= En la figara 230

08 < ‘ puede verse la dis-

: \ ' posieion que adopta-

I . mos para el partidor.

‘I:"i"""‘h" 0. 1 2 3 4m g Las anchuras

; - ? serdn proporcionales

_— a derechos de modo

4 1 .

148 [ B e R o B que serdn las si-
'y H L0131 St guientes :

8,55 — /) : Canal Entrante4 .

{*anal Pasante 3.2mn.
Canal Saliente 0,8m.

01317
2t

qa 01 93 95 m . Como se ve,

por el ejemplo ante-
rior, el simple estre-
chamiento a 4,76 m. nos hubiera produeido-la crisis en, la seccién de parti-
cijn, de suerte que la anchura elegila de 4 m, significa nun exceso de ener-
gia en esa seccién, Scrd necesario estudiar si este exceso es capaz de recha-
varnos el resalto. Un cileulo simple, en este caso (gque no se puede gene-
ralizar), nos demuestra que el resalto no serid rechazado. In efecto, supon-
gamos como altura final de cste resalto la de 1,30 m. que tiene el pasante a
la salida de la estructura: ahi tenemos entonces,: hy = 1,30; h.= 0,838
—::— = 1,55; un regalto vendria en lecho rect&nglﬂar de —:"T— = 0,55 (en lecho
que se ensancha ain de menor altura). A esta altura relativa de 0,55 corres-

Fig. 230

pm:de _}‘D_ = 2,203, o sca, B = 1,85 m. Como al pic de la barrera el Bernou-
11i no puede valer mis de —~— h. 4 a, 0 sea; 1,5 X 0,972 + 0,135 = 1,693, valor

que debia exeeder a 1,55 m. en la pérdida de carga del resalto, por lo menos,
para que el resalto fnera rechazado; en nuestro caso, siendo ain inferior a
ese Bernoulli de 1,85 m. es suficiente prueba de resalto al pie.

Una verificacidn del eje hidrinlico, del saliente, con el gasto méximo,
la mas desfavorable, también es sencilla: Al gasto de 0,2 X 12 = 2,40 m3/s., co-
rresponde a la salida del partidor la altura de 1,13 m., con altura de velocidad
de 0,03 m. La pérdida por codo y ensanche, si el rio llegara al pie de la
barrera seria del orden de 0,20 m., por consigniente, ¢l Bernoulli, al pie de la
barrera seria cercano al valor 1,36 m. Este valor es muy pequefio comparado
eon el nque-hay ahi, por efecto del cstrechamiento y barrera, que, como se di-
jo, es de_1,69; por lo tanto, el resalto es rechazado. Por ofra parte, €l eodo
intencionadamente puesto, exige nn resalto previo; por eso habrd en ese sitio
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un eje mixto con resalto atravesado en el eodo, pero alejado del pie de la
barrera. Fuera «le la estructura existird el vio de 7,13 m. de altnra.

Comn se ve en la figura 230 la barrera es muy pequeiia.

Cuando es neeesarvio extraer de un canal un pequeio poreentaje de su
caudal, no se pnede pretender poner un partidor de barrera propiamente tal,
ni menos un estrechamiento. En estos casos se construyen partidores de bo-
quera o ranura lateral eon escurrimiento critico. Se coloca en el canal una
barrera, caleulada para que dé escurrimiento eritico (Fig. 231) y aguas arri-
ba de esa barrera se construye la ranura lateral, cuya cota de fondo es igual
a la cota del umbral de la barrera. El ecileulo de la boguera se hace conro

| : . | [ -

altura de barrera
ancho de la ranura
Por lo menos igual a h,

" " " " n Shc
espesor barrera (ranural 2,5h,
" " 3‘5 hC

carga de la barrera
altura de aguas arriba
k por lo menos igual a h,

Fig. 231

un vertedero de pared gruesa, notanle Unicamente gue en el coeficiente de
gasto, el factor de resistencia de frotamientos es mucho mayor que el de un
vertedero ordinario, pues el radio hidrdulico tiene un valor mucho menor
que la profundidad eritiea. ‘Tecordando que ¢n un umbral de longitud e, en
que hay escurrimiento eritico, la pérdida de frotamnientos, si U, es la veloci-

dad eritica, vale: A = ——"— ¢ siendo muy pequeia la anchura de la boque-

C:R
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ra, €l radio hidriulico R tiende a valerila mitad de la anchura (1); si lla-
mamos b la anchura de la bogquera y ponemos en vez de C el wvalor
dado por Mamming(2) resnlta el factor de resistencia de los frotamientos:

M =0,011 —% . Este factor se introduce en la formula del coeficiente de
2 S :

paredes gruesas ‘‘sin velocidad inicial’’, pues la boguera es lateral v ademés
ge procura que ¢sta no la afecte, porque la supresién de la veloeidad nncm‘l
le da mayor anchura(3).

Conviene redondear la entrada en el fondo y en los bordes y asi la fni-
ca pérdida es de la de frotamientos. El' coeficiente de gasto de la boquera
€s, pues:

o

1 _ 2

—/ 3  0006e\} e \2
T (B R P i B 340,011 —)*
B ( < * T)Q‘ ) ( ¥ b*)

vilida para valores de e mayores de 4 k; (4). En el grifico de la figura 232
aparecen los coeficientes dados por la férmmla 63), en funcién del espesor e
del umbral y de la anchura b de la ranura, ambos en metros (5).
’ En el grifico de la figura 232 se ve, como lo evidencia la férmula,
que cuando b crece, la pérdida de frotamientos se hace despreciable y el coe-
ficiente tiende al de gasto maximod dJde pared gruesa sin pérdidas v sin velo-
cidad inicial m = 0,385.

En la figura 231 se muestva la disposicién que conviene dar a un, par-
tidor de boquera; la ecimara de entrada de dimensiones (' X K tiene por objeto
eliminar la velocidad inicial y sus efectos de choque contra la ranura misma.

63)

EjemrLo: Supongamos que de un eanal que lleva 2,100 lts/s. se desean
sacar 100 1ts.; se sabe que en el canal que tiene 3 m. de anchura, para
Q = 2,000 m3/s. se produce una altura de 0,8 -m. Caleular la boquera.

En ¢} canal se tiene, con las anotaciones usuales y las ﬁe la figura 232:

hy
q= Q"I = 0,666 m%/s.; h.= 0,356, y —k——-224 por lo tanto, la altura de

» -
(1) En efecto, on seccién rectangular de anchura b y alturn A, el radia hidrfulico
es B =. Ph i en ¢l de inador, b es despreciible al lado de h, se obticne B = +

I 4 Eh
$ ¥
(2) En el Capitule VITT, In férmula 7), da C = R_ doride poniendo R = __.;’_._ ¥

n = 0,015, sc llega a la cxpresibn de arrila.
(3) Capitulo VI—Férmula 36, pfigina 249.

(4) 'Uu poco menor que cl 1imite de Ins paredes gruesns de gran aunchura, pues em
las canali muy angostas hay ley hidrostitica en umbrales mfs cortos. 8i el nivel
que sigue a la ranura es inferior 2 la cota del umbral, puede-disminnirse mueho Ia Jongi-
tud € (a § y Aun a 2,6 %) de la rauurn, pues pricticamente la experiemcia revela la va-
hdcx de Jos cocficientes del cnn.dro en esos casos. Ls de notar, sin embargo, que Jas dismi-

do ¢ corresponden a dism i de b que no son convenientes.

(5) 8i la bogquera no ecstd .'tfectadn por la velocidad inicial, queda & cubierto de ser
tapada por pequefios cucrpos flotantes, como hojas, ete., que suele llevar el ngua.
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barrera obtenida por medio del grafico correspondiente (Fig. 163, péigina

324) sera: —:—:0,98, 0 sea, a = 0,35 m.
Se pondrit una ba-
rreva de 0,37 m. v se M 005 01 015 020 025 0,30
supone que el canal 038 e=075
derivado de Ja ranu- : 95&\5 S ESNEE = = 7
ra tiene una altura 036 ] ==
de eseurrimiento in- ! /1,:", 1 :‘
ferior al caunal prin- 034 AP =100
cipal, de modo que A LA LE s 2
esta barrera es para 032 fof AL el5d
61 suficiente, La ba- / y e=2.00
rrera con entrada re- 030 1 L {_ r{ -
dondeada del ecanal 111 ,7
tendrd un espesor de 028 l}’f” L
[=3,5%0,36—=1,26 m. -
Tia carga I sobre el 026
umbral de Ja barre-

ra es 0,57 m. caleu- 024
lada por los métodos
ordinarios. Con esta 022

carga hy /2gh==1,617.

Para determinar la 020
anchura de la bocue-
ra hacemos un cilen- 078
lo previo, suponiendo
m =.0,350. nos for- 016
mamos idea de D,
que finalmente re- 074
caleulamos, resultan-
donos algo mayor 012
que cste* primer va-

Jor. Se fija, ademas. 0 0.05 07 a5 020 0% 630 b
por razones de cons-
truceién, la longitud Fig, 232

e de la boquera. Aqui
pondremos, simplemente, aceptando (1) e= 35N, = 1,24 m. E] tanteo con el

coeficiente (e gasto aceptado y la earga h = 0,51 da: *

g =mh~/2qh = 0,35 X 1,617 = 0,565 ;

p— Q. _ 0100

o = o = 018m

—_—

(1) Si.el nivel -posterior a la boquera es inferior al umbral, se puede aceptar
e=25 i, = 0,90 m.; si es algo superior, conviene darle ¢ = 2 Jr, eomo haecemos en el texto.
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Con esta anchura ¥ e = 1,24 m., en el grifico de la figura 232 encon-
tramos m — 0,371 y, por consiguiente, el nuevo cilculo definitivo de b resulta de:
q= 0351 % 1,617 ="0,566; b= Hf,:i,%

Se redondea el fondo y los bordes de entrada con un radio de 0,10 a,
0,20 h, en este caso de 0,05 a 0,10 m. Si se hubiera colocado el derivado de
" pequeiio derecho sobre ]a misma barrera del derivado principal, dejando el
canal entrante de 3 m., el pequefio habria tenido, segin la férmula 60) una
anchura m; = 0,164 m., lo que eguivale a deeir, 8% menos anchura que la
boquera. :

78. Otras aplicaciones. Aforadores de escurrimiento critico. Caidas con
estrechamiento (en forma almenada o de notch).—I.as ventajas de] estrecha-
miento de un canal hasta producir el escurrimiento eritico, usadas en Chile
para hacer particiones de agua, han sido aprovechadas.en EE. UU., usando
el estrechamiento loecal como ‘‘marecador’’ en.la canoa Veniuri (Venturi flu-
me), es decir, como aparato indicador del gasto que esti pasando por él. La
ripida aceleracién, si no llega a prodireir siempre la estratificacién de la
corriente, disminuye la importancia de los torbellinos del escurrimiento, ¥;
por lo tanto, ¢l nivel libre es muy estable; un estrechamiento ““Gon escurri-
micnto critico’ aisla, ademas, de agunas abajo. Tiene sobre una simple barre-
ra la ventaja de que, siendo ¢n la parte angosta del estrechamiento maygqr el
gasto por unidad de antho, cs mas sensible a las variaciones de "gasto que
aquélla. La ccuacion que puede cseribirse es la misma dada en el pdrrafo
o Ire +-a. h _

Un marcador o aforador, en general, es una estructura que da el gas-
to de un canal con una simple medida. Una simple regla o limnimetro en un
canal, conociendo la curva de descarga o limniméirica, nos da el gasto; si pro-
vocamos en una seccién el escurrimiento eritico gue aisla de aguas abajo ob-
tenemos mucho mayor seguridad en la medida, pues la simple regla es defec- '
‘tutosa, ya que la sececién algo varia con embancamientos v crecimiento de plan-
tas inevitables, en los canales np revestidos, ¥ esas variaciones acarrean la va-
riacién de la curva de descarga. Ahora bien, el ideal seria medir en la sec-
" cién critica, aislada de aguas abajo, simplemente la altura, que si es ori-
ginada con aceleracién de la corriente, el coeficiente « vale prieticamente la uni-

= 0,178 m.

anterior para los partidores: B; 4+ A =

[

12
una seccidén rectangular de anchura dada, sélo variable con 5:.-1 gasto.

Entre las formas de producir la crisis estdn: la barrera, el estrechamien-
to, la combinacién de ambos, la simple grada y la grada con estrechamiento (1).
En el parrafo anterior, hemos hecho ver la imposibilidad de ubicar sobre una
barrera de pared gruesa la seccién de altura critica: su situacién dependerd de
la forma de napa, colocacién del resalto, y ambos a su vez variarin, ademés

a
dad ¥ es, en seceidn rectangnlar, como se sabe: k.= ‘/ ,es decir, en

(1) Eu ““Aforadores de resalto’’, (Buenos Aires 1940) el ingeniero E. Golikorsky
hace notnr que Ia altura de barrera puede ser distinta por el lado de nguas arriba de la
. de aguas abajo, la diferencia Ia llama escalén. Este puede consistir en una gragda.
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de hacerlo con el gasto, con el estado de limpieza (embanques ¥y crecimiento de
plantas) del canal. Igual cosa puede decirse de la grada sin estrechamieuto.
No pnede pues servir de aforador la barrera v la grada, si no es midiendo
la carga en la primera o la altura algo aguas arriba (también de poco se-
gura ubicacion) en la segunda. La medida del gasto a través de estas alturas
no esta exenta de errores, pues varian cou el estado del canal (también po-
sibles embangueés), porque el gasto que ellas arrojan resulta de' la férmula:
Q=ml, hv‘m en que m es siempre funcién de la velocidad inicial y ésta
de la seccidn. que puede variar por embancamientos. Es verdad, ecomo dice
Golizgorsky (1) que la’ variaecién da sdlo errorves entre 3 y 4%, tolerables en
canales (e riego, que al lado de los de simples reglas Timnimétricas son mnuy
pequeiios. Sin embargo, con estrechamiento de la seceidn eritica, precedida
de un embudo bien diseitado como los de las figuras 202 y 202a del § 69, en
la seccién estrecha puede obtenerse la altura critica, cualquiera que sea el
gasto, como se ha dicho en el pirrafo anterior. Asi, pues, cuando sea necesa-
rio economizar carga se provectard un marcador o aforador de escurrimiento
eritico por simple cs.'rarrhamicnté; cuando se pueda tolerar alginm remanso se
le podrd agregar una barrera, siendo la mejor la del tipo triangular, estudiada
en ¢l pirrafo anterior. En ellos basta medir la altura eritica que con gran
exactitnd se produce en la seccién estrecha (2).

s evidente que en los marcadores no interesa la reparticion del gasto
en la seccién de la erisis, de modo que basta calcularlos para provocar la
erisis. ’

No valé la pena entrar aqui en mayores defalles, pues todo lo concer-
niente a edleulo de la seceién eritica queda dicho en muchas partes de este
Curso de Iidrdwlica, especialmente en cl parrafo anterior.

No enfraremos a considerar la férmula emnpirica para la disposicién
especial propiciada por Parshall; nos bastarid decir que no hos pargee acep-
table una férmula v disposiciones poco racionales en un problema caleulable
en forma racional y en disposicién mis légica que la de Parshall (3).

Son muchas las experiencias que confirman la afirmaciones anteriores,
fuera de las de Woodburn, citadas en el parrafo anterior y las hechas én la
Universidad de Cornell (4). Mas recientemente y con el objeto de dar
normas de ecdlenlo de aforadores o marcadores de escurrimiento eritico, el
profesor (i. De Marchi (5). comentadas v ecompletadas por el Tng. K. Goligors-

(1) Folleto citado. piigina 5.

(2) Véase § 93 del capitulo siguiente. Si el canal anterior al aforadoi eg un “rio”
alejado de la crisis no son de temer grandes oseilaciones de la superficie libre en In sce-
cién estreeha.

(3) Tarshall.—The improved Venturi Flume.— 1928.— The Parshall Measuring
Flume N.o 423, de Marzo de 1936, del Colorado State College.

(4) Cone (1916). — Lane (1910). — Wilson y Wrigth (1920). — Savage (1924).
— Daer (1924). #

(5) TDispositive per la misura della portata dei canale eon minime perdite di queta.
I/ Energia Elettrien. 1936 (Enero y Mayo) .— 1037 (Marzo).— Laboratorio del R. I.
d‘Tdravliea de Milin.
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ky (1) En los EE. UU. son muy usados, como igualmente en la. Repiiblica
Argentina (desde 1922) (2), con éxito evidente. En Chile los marcadores o
aforadores han sido de un uso sumamente- restringido; el dlsposatwo con el
prineipio, sin émbargo, fué usado en partidores desde 1917; los prireros mar-
cadores propiamente tales, de eseurrimiento critico, fueron instalados en
1932 (3). .

Un aforador o marcador de escurrimiento eritico constard, pues, de dos
partes esenciales: el embudo y el ensanche. Entre ambas, uniéndolas o se-
parindolas, va la seceién estrecha o segcién de control. No. es necesario, a
nuestro juicio, dar alguna longitud i la parte estrecha, antes por el contra-
rio, parece perjudicial disponer asi el marcador (4). Si el marcador tiene
ademés barrera, su vértice debe situarse en la seccidn estrecha. Su disposi-
cién es en todo andloga a la de un partidor.

Eoempro: Para evidenciar el modo de proceder al cileulo de un mar-
cador de escurrimiento -critico projectemos un aforador para el canal del
croquis de la figura 233, de 2,70 m. de base, taludes 1,5 I, gasto de
@ = 2,60 m¥/s. y altura de 0,92 m. (5). La pérdida de carga ha de ser
minima.

A la seccién, inmediatamente posterior al aforador corresponden los si-

guientes valores:
2
Q; = 3,77 m2; Uy = 0,69 m/s.; 2%— = 0,024; By =092+ 0,094 =0,944m,
Para que sea de minima pérdida, que equivale a decir de remanso mi-
nimo, el mareador ha de ser de simple estrechamiento; por lo tanto, siendo A, la

pérdida de earga por ensanchamiento pautatino: By 4+ A; = —i—— he.

Sl en prlmer tanteo prescmd:mos de A,, precisamente para estimar su
magnitud tendriamos k. = —— X 0,944 = 0,63 m., es decir, Uc =25 m/s, en

consecuencia, el vglor de’ A1, tomando §=0,30 (véase § 67, pﬁ.g)na 376), un
poeo alto, estimado asi por la forma de la seecién final, es:

(1) Folleto citado: Aforndores de resalto. — Buenos Aires, — 1940. Da normas'y .
tablas de muy ffcil uso para proyectar estos nparatos. Estos aforadores dan el gasto con
1a medida de Ja ecarga.

{2) Prof, R. E. Ballester.— Aplicacién de un nuevo dispositivo para afort de ea-
nales Adescubiertos.— ‘‘La Ingenmieria’’.— Abril de 1924.— Buenos Aires.

{3) Canal Serraiio en La Cruz—Proviucia de Valparaiso.

(4) Esta afirmncién, en contra de lo que recomienda el Prof. De Marchi, descansa en
nuestra experimeptacién y se evidencin por el hecho que al dar ciertn longitud de anchura
constante al sitic en que sé caleula la altura critica, por laa razones ya dadas de forma
de napa, ete., varin la ubieacién dentro de ese canal angosto, de dicha altmra eritiea, no
pudiendo determhmrse el gasto con exactitud per la simple medida de dicba altum eritica.
par eso al darie cierta longitud al estrechamients de.un marcador se ha de medir Ia -earga.
No es razén de:peso cl hecho de que el eje hidrfiulico oscile en la seccifn critica, dificul-
tando asi la medida: la experiencia revela que también oseila en el sitic dondec se mide In
cargn, y es sblo cuestibn de un corto instante el poder apreciar el nivel medio que da el®
gasto. . X
(5) Es el caso del primer ejemplo dél Ing.-Goligorsky. Folleto ecitado, péiginn 8.

29.—Hidrdulica.
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2,5 —0,69)
Ay = 0,30 —(4—:2—9&)— = 0,05 m.
il agregar A; a B, va a subir L. del valor 0,63 y, de consiguiente, U, del que
1emos tomado para estimar A,, o sea, que A; vale més de 0,05 m. Tomando en
lefinitiva A; = 0,055 se tiene:

By + Ay = 0,944 4 0,055 = 0,999 = ——h.
U 2
De donde .= 0,666 ; 2’9 =0,333; U.= 256 (el gasto unitario es:

2,56 — 0,69)2

7 = 1,702 m%*/s); Ay = 0,30 (——%—LLzo,OES en vez de 0,055 pre-

visto. Lo dejamos, dandolo por definitivo y obtenemos la anchura en la sec-

260

7,709 = 1,53..
Al embudo de entrada le asignamos un coeficiente de resistencia de

0,05 (véase § 71), por lo cual, el Bernoulli a la entrada del marcador vale:

B, = 0,999 -1 0,05 X 0,333 = 1,016.

A este Bernoulli, caleulando en la forma ordinaria, corresponde una al-
Ug -
tura de agua de 0,996 m., (Q,=4,27; U,=0,624; 2‘; = 0,020). El reman-

eién eritica I, que queda dada por las ecunaciones: gl=@Q; I =

so resulta ser pues, de :
2= 0,996 — 0,92 = 0,076 m.

En la figura 233,
puede verse la disposi-
cion del aparato. Su
longitud total resulta
de 6,29 m. El angulo de-
ensanche es solamente
de 15° el ntimero & que-
le corresponde es de
E=0,20; pero el en-
sanche paulatino que se-
verifica dentro de la
construceién es entre
velocidades de U = 2,56
m/s. y la final del em-
budo que no puede ser
nfayor de 1,15 m/s. A
8.29 . continuacion hay un en-

; IW sanche brusco del valor
= .0.52 U=115aU =.0,69
| - : v Y m/s. de modo que la
verificacién de A, nos.
TFig. 233 : da:
(2,56 —1,15)2 (1,15 — 0,69)2
2g 2g

Ay =0,2

=0,02 + 0,01 = 0,03 m.
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como se ve, el valor de A; es menor gue el previsto. La velocidad al término
del embudo de salida’ podria llegar a ser hasta de 1,65, sin que la pérdida de
carga supere el valor previsto, y eso es imposible, porque supondria que
la altura a la salida es menor que la de la seccién estrecha.

Debemos hacer notar que, tratindose de estructuras de produecién
de escurrimiento eritico por estrechamiento en canales de gasto variable, es
indispensable hacer la verificacién de la anchura de la secein angosta con
el gasto minimo ¥y méaximo, por lo menos.

Otra aplicacion de los estrechamientos son las renuras o mofchs con
que se suele disminuir la seccidn inmediatamente anterior a una caida en
un ecanal. La disminucién obedece a la idea de conservar, en lo posible, la
altura normal o de movimiento uniforme. Estos notchs, cuya forma acostum-
brada es la de la figura 234 tienen, ademis, una consola cuyo objeto es re-
partir la napa eomo en abanico, para hacer menos densa la masa que choca
contra el piso de la caida.

Se da como teoria del notch la del vertedero trapecial (1) que supone
presién nula en el interior de la napa, deduciendo como ecuacién del gasto,
la siguiente:

61) Q”:'—j'—i&\/_fé!?(bk%-l-%- fgak%)

En esta ecuacién, g vale seglin Burton, entre 0,44 y 0,45 y se-

2
3
gin Reid, entre 0,47 y 0,52 (2). Escrita esta expresmn para dos gastos es-
peciales, el minimo y el ordinario, y tratadas
como sistema ambas ecuaciones se obtiene la
anchura de la base b, Una vez obtenido b, su
introduceién en la férmula 64), nos da la tg a.
Reid da otras ecuaciones, no mis exactas que
la anterior, para casos de caidas sumergidas y PLANm
para tomar en cuenta la veloeidad inicial.

En planta, como muestra la figura 234,
la ranura esti antecedida’de un embudo de-£5°
cuya terminacién es redondeada y cuya forma
en elevacién es trapeecial como la seccitn del
noteh. Inmediatamente aguas abajo de la ranura se abre la seccién, para em-
palmar con la consola.

No parece aceptable la.férmula expuesta, euya base tedrica se aleja de
la realidad, y falta, en todo caso, una experimentacién mayor que autorice
los coeflclentes de gasto, que son los que darian valor a la férmula -pro-
puesta por los ingenieros ingleses.

ELEVACION

(1) Véase nota (1) de la pigina 232,
(2) Burton.—Canal Birhind en Indin; y Reid, en Punjab, India. Una teoria ra-
cional cs dificil de establecer por In curvatura de las trayectotias.
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79. Vaciamientos.—Ejemplos.— 131 edleulo del tiempo necesario para
produecir el vaciamiento total o parcial de un estanque o depésito, por medio
de una singularidad de contorno abierto, especialmente por un vertedero, ofre-
ce partlculﬂrldades dignas de interés.

En general, el gasto de una singularidad de contorno abierto, puede ex-
presarse por la férmula @y =mlh~/2gh. Si m es-un coeficiente de gasto,
funeién de la contracecion de la vena y de las pérdidas de carga que ocasiona
la’singularidad, y & es la carga o altura de agua sobre Ja singularidad. En un
tiempo df el volumen escurrido es Q. dt. Si se trata de vaciar un depdsito de
seceidn L), alimentado po’r el gasto @, entra en el tiempo df un volumen
dV = Qdt y varia el nivel del depésito en dh. La variacién del volumen que
se produce en el depésito es Q dh. Es evidente que este volumen: elemental es
igual a la diferencia Qd{ — Q.dt entre el volumen debido al gasto due ha ens
trado al depdsito ¥ €l que ha evacuado Ja singularidad. Se tiene, pues:

65) Qdh=Qdt—mlh~/2ghdl
De aqui obtenemos la ecuacién general:
[ Qdh
66) fdt:?:j—_—__i
Q —ml~/2gh*

Considerando primeramente el caso en que no exista alimentacién del
depésito (@ = @), se obtiene:

—Q
66a) = f O dh
ml~ / og b
Tista expresion es integrable si se counocen las ecuaciones de Q y men
funcién de h. El caso més sencillo es el de un depdsito de seceign constante,
¥, si ademis se acepta que el coeficiente de gasto es constante, se tiene:

Ty
: pt
67) T :—9——;_. ok %(Ui = — 3 _( j._..-— _.)
miy/2g . mln/29 /b ~\/ho
h,

Si pudiera aceptarse en todos los casos, m constante hasta cargas infi-
nitesimales, el tiempo de vaciamiento completo seria infinito. En realidad, m
varia frecuentemente en sentido inverso de h; y aun en vertederos de pared
delgada, segin Bazin, tiende a o cuando & tiende a cero (1). En general,
puede decirse que, cuando las cargas son muy pequefias, la capilaridad ayuda
al escurrimiento, de modo que acelera el vaciamiento total, que fisicamente
no puede sex infinito. En todo caso, la ecuaciéon demuestra que el tiempo de

(1) Segin Rehbock, en vertederos de pared delgada, enando h =@, m = oo . En pa-

kn
(a4 h)*?

tiende a m que,ea su vez, tiende a disminuir si k disminuye.

Tedes gruesas, Ins férmulus son del tipo m = m, 4 en ellas, cuando & decroece, m
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vaciamiento total es muy grande. Iiste hecho constituye una cualidad preciosa
en los rebalses, pues sirven de reguladores de nivel.

Volviendo al caso general: @ distinto de cero y distinto del gasto
que en la época ¢ sale por la singularidad, la integracion puede hacerse, acep-
tando simplificaciones previas sobre Q y m en funcién de h, y asi el valor
del integral exacto es siempre una expresién larga y de una initil apariencia
‘de exactitud, En Hidrdulica es preferible resolverla por medio del método de
Simpson, tomando para los términos extremos y medios los valores efectivos
de Q y m, correspondientes a las eargas h (1).

Se presentan dos casos generales en que interesa conocer el tiempo de
vaeiamiento. Son: el de @ mayor que ¢l de @, que corresponde a la carga
inmicial iy ¥ €l de @ menor que dicho valor. Si miramos la eeuacién diferen-
cial general:

Qdh — (Q——ka\/-}{q_h-)dt

vemos que el primero corresponde a valores positivos de dh y el segundo a
valores negativos, es decir, que si Q >m.lh'\/_.§.‘_yr, el nivel dentro del de-
pbsito sube, ¥ viceversa; el caso especial Q =mlh -\/m gue da tiempo de
vaciamiento infinito, corresponde al régimen de movimiento permanente.

EsemprroS: Un estanque se vacia por un vertedero de dos metros de
longitud de pared gruesa, euyo umbral tiene 2 metros de espesor con entrada
redondeada cuya altura de barrera es ¢ = 0,6 m. La cota del umbral es 75,8 m.
En el momento en que el nivel del agua dentro del estanque es z =16 m., le
entra un gasto que permancee constante @ — 3 m®/s. Se desea saber en cudn-
to uiempo el rebalse tomarid la carga de 0,7 m., o sea, en llegar la cota del
agua en el estanque a ser de 16,5 m. También se quiere averiguar en cudnto
tiempo el gasto que cscurre por ¢l rebalse es practicamente igual al que en-

: : . 5 1
tra, entendiendo por iguales que su diferencia sea menor de 50 de . Las
y 2

secciones del estanque son las siguientes:
cota z 15,80 16 16,25 - 17 17,5 18,5 m.
geceion 8600 9000 10300 15800 20600 22000 m*
Ante todo, es mecesario verificar que el nivel del agna dentro del es-
tanque sube, partiendo de h = 0,2 que es la carga inicial correspondiente a
z =16 m. Para esa carga h \/_'J_gr}:=0,396 m?2/s. y el coeficiente m es. eereano
a 0,37, de modo que el gasto correspondiente a la carga inicial es, mfis o me-
nos, @, =037 X 2 X 0,396 = 0,293 m?®/s,, muy’ inferior al @ =3 m¥/s.,, que
estd entrando. En consecuencia, el nivel sube.
La primqra cuestion es averignar eudnto, demorari en subir la carga de
0,7

0,2 a 0,7 m. Se tendri el integral: T = ___QL.E que resolvemos por

3—2m \/’2—9 h-
0,2

(1) Resulta, en general, mis exacta In integracién aproximada que Ia integracibn
que supong el coeficiente m constante,
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~ et a -
el método de Simpson, poniendo 2m~/ 2y h? =@ ayudados por el siguien-
te cuadro:

‘ I | ' VERTEDERO [
B | = = ey, PR [t e _Q;.
Q d n | m |hyZgh| milh ¢ Q—¢,
| # e | VEI T
Carga inicial 0,20 | 16,00 9000 (0,200 |15 0,367 | 0,396 0,291 | 2,709 3320
Carga medin 0,45 | 16,25 | 10300 | 0,359 | 6,7 0,388 | 1,330 1,030 | 1,970 5215
Cargs final 0,70 | 16,50 | 12000 | 0,465 | 4,76 | 0,400 | 2,59 2,070 | 0,930 | 12900
3320 4 4 X 5215 4 12900 .
T= o + (07 —0,2) =.3090 segundos, o sea, 51 mi-

6

nutos 30 segundos.
La segunda cuestién es resolver en cuinto tiempo se ignalan el gasto

que entra al estanque, con-el que evacua el vertedero. Tedricamente ¢l tiem-
Ppo en que la carga Qel vertedero es tal que escurra el gasto de 3 m*/s. es infini-
to, como lo demuestra el caleculo anterior. Por eso aceptamos que la diferencia

Q — @, sea menor gue Se tiene, pues:

Q
50 °
‘s
3—Qi=—5 ; @G=3—006= 2,94  md/s,
que, calculando en la forma ordinaria se ve que corrcsponde a una carga de
0,67 m. en el vertedero.
Para aplicar el método de Simpson a la integracién del tiempo tendre-

mos que cousiderar los tres valores de h siguientgs: h, =0,20: h, =0,87; vy
% (ho 4 hy) = 0,585 m.

En el cuadro siguiente estin los elementos del céleulo; algunos sacados
del cuadro anterior y otros interpolados entre los datos:

e Q
Q I /2g] iy o 2
h z I m /. %;u Q [ Q—Qs ' o0,
0,200 1600 | 9000 | 0,367 0,395 0,201 | 2,709 3320
0,535 | 16.335 10750 0,391 1,739 1,380 1,620 6650
0,870 | 16.67 13200 | 0410 3,590 2,940 | 0,060 | 220000

1:_ 3320 + 4 X 6650 + 220000
- 6 .
eir, 6 horas 37 minutos 17 segundos.
i 80. Efecto regulador de un embalse—Entre los problemas que se pre-
sentan sobre vaciamientos por medio de singunlaridad de contorno abierto, uno
de los més interesantes es el de un embalse o lago natural o artificial, al
cual .entra una avenida, consistente en un gasto rédpidamente variable en
funcién del tiempo. El lago es suceptible de rebalsar por un vertedero.
En la ecuacién diferencial sentada anteriormente:

(0,87 — 0,2) = 24857 segundos, es de-

68) . Qah=Q.dt —mlh~/3ghdt
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€n que ahora llamamos: @, el gasto variable de la avenida que entra al em-
balse, Q la seccién a la altura k, también variable. Ambos @, y £ no son suscep-
tibles de ser definidos por una ley capaz de expresarla por una ecuacidén: asf
se presenta el problema en su forma interesante y practica.”Se trata, en esas
condiciones de conocer el segundo término del segundo miembro, es decir, el
gasto de vaciamiento, que llamaremos Qv =mlh -\/2}-?_:: en funeién del tiempo.

" Si nos imaginamos el embalse totalmente lleno hasta la cota del umbral
del rebalse, en €l momento que empieza a llegar la avenida, el nivel' del lago
empezard a subir sobre dicha cota y también el rebalse a escurrir; las leyes
que rigen los escurrimientos que llegan y salen estdn ligadas por el peralte
que el primero produce en el lago, peralte que al segundo sirve como carga del
vertedero. El peralte en el lago, funcién de la extensién de la poza del em-
balse, subird menos, mientras més grande sea dicha extensién, de modo que
por grande y brusca que sea la avenida, si a su vez el embalse es de gran ex-
tensi6n,- el gasto de evacuacién ser4d mucho méis pequefio que la avenida. Si
no hay otro saque de agua qué el derrame por el vertedero, prescindiendo de
filtraciones y evaporacién, éste habrd de evacuar integra la avenida; pe-
ro demorari en hacerlo mucho mayor tiempo del que ha empleado la ave-
mnida en llegarle (1). Se produce, pues, un doble efecto correlativo: el méiximo
gasto de salida es mucho menor que el de entrada al lago, ¥ el tiempo de va-
ciamiento es mucho mayor de lo que duré la avenida. El lago retiene por un
tiempo la avenida y la ““suaviza’’. Es lo que se llama el poder regulador del
embalse, El vertedero, como consecuencia del poder regulador, puede ser ecal
culado para evacuar un gasto que como miximo sea mucho menor que el mﬁxl-
mo de la avenida, pues, nunca deberid poder evacuar ésta.

La integracién analitica de la ecuacién 68) se ha hecho, pero partien-
do de simplificaciones no siempre aceptables, como es la constancia de m o una
ley geométrica de variacibn de Q con h. Expondremos a continuacién ‘un
método grafico, debido a Kozeny (2), cuya exactitud depende de la proliji-
dad empleada en el depurado, referente a la precisién de dibujo ¥ el niimero de
puntos que se caleulen (3).

El problema, como se¢ ha dicho, consiste en encontrar el gasto que eva-
cua ¢l vertedero, @, en funcién del tiempo, dadas las condiciones completas
de dicho vertedero, del conocimiento del volumen retenido, V= § Qdh y de-
los volimenes. instantdheos de avenida @, di. Por las condiciones de rebalse
se puede_calcular @, en funcién ‘de:h, y caleulando @, para cada h y el volu-

(1) Tebricamente el tiempo de vaciamiento, como se ha visto, es infinito si se
prescinde de la capilaridad.

(2) Zeitschrift des gsterreichischen Ingenieur und Aschitekten Vereines.—Viena
66, phgina 262 (1914).

(3) Xl profesor J. 8. ‘Gandolfo ha hecho una integracién de la ecuacién 68) para el
caso de gnbto de evacuacién constante y ley aproximada de variacién de la superficie del
~embalse con la altura. Manual Céspedes, 2.* edicién, pligina 354.—Buenos Aires. 1941. Este
procedimiento permite un cfileulo por puntos del problema aqui tratado.



456 Curso de Hidrdulica General

men V para cada h, se pnede finalmente conocer los volimenes embalsados
V= f§ Qdh, en funcién del gasto que sale: Q,; esta funciéon la llamaremos
curva (. Todas las funciones exiumeradas, tanto esta dltima como los dos in-
tegrales anteriores, son funeiones experimentales, euya representacién grifica
puede hacerse a escala. Se necesita, ademds, la curva integral de la avenida,
es decir, el volumen total entrado al embalse en funcién del tiempo, curva gue
~se puede obtener de la avenida en funecién del tiempo, por medio de métodos
aproximados como el de Simpson, o hien, grificamente, por medio de un po-
ligono funicular, cuyas magnitudes son los gastas de la avenida y cuya dis-
tancia polar ha de tener tantas wnidades de longitud como vale la razén en-
tre las relaciones de escala de volémenes que va en el numerador y el producto
de las relaciones de escala de tiempos y metros citbicos por segundv, que van
en el denominador (1).

- (1) 8i se.produce una avani;ia, que llega al embalse con un gasto variable, y que
dura un eierto nimero de horas podremos representarla grificamente, llevando en orde-
nadas los gastos instantineos y en abscisas los ticmpos. En la figure 235, hacigndo eoin-
cidir el origen con el instante en que dicha avenida comienza, hemos representado gri-
ficamente por la curva que Hamaremos A.

" Para estudiar la regulacién del embalse; o sea, la evacuacién de dicha avenida por
el vertedero-de nuestro embalse, nos interesa la curva integral de ésta; es decir, Ja curva
de los volimenes totales entrados en funcién del tiempo, curva que quedari representada
llevando en ordenadas los volfimenes totales entrados y en abscisas los tiempos. Para

Qv ' :

E -
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construir la curva integral bastard tomar (Fig. 235) la distaneia polar OF, llevaundo en
GF el valor CD, gasto que tiene la avenida, después de haber transewrrido un tiempo ED
desde su comienzo. Si llevamos desde E la paralela a OG, determinamos los trifingulos

L=
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Llevando en ordenadas los gastos (m3/s.) ¥ les volimenes, y en absei-
sas los tiempos, se dibujan en el enadrante de los valores positivos-las curvas de
la avenida @, (m3/s.; t) y su integral V, (m® t) y en el cuadrante de los
valores negativos, llevando en ordenadas los vollimenes ¥ en abscisas los gas-
tos, se dibuja la curva de los volimenes almacenados V =JQ dh (m®) en
funcién de.los gastos @ (m®/s.), que el vertedero escurre en el instante en
que el volumen almacenado sea V, curva que hemos llamado €, determinada co-
mo antes se ha dicho. El método grafico consiste en darse valores de @, y deter-
minar los tiempos a que ese gasto de evacuacién correspoude. Supongamos
conocidos los puntos O y K (Fig. 236) de la curva @, =f (), que queremos
trazar. Se trata de determi-

nar el punto D). Se conoce el Curva B
valor D H del Q. final que

se elige, pero no se cono-

ce el de OH, del tiempo 0S=FO
que le corresponde. Se tra- A MN=FG,
zan las horizontales, que pa-

san por ¢l eje de las or- NG ] IDgusrodef
dlenad»asn a las alturas (Q,, de 5 T | i Iverfedero
los puntos K y D, hasta cor- Volums. é‘ FI,' }; T

tar en F v en (f a la curva
C, V=1f (Q.,) de los vola-

Fig. 236

= EE‘;}E, es decir, que como ED
es el tiempo A T, transeurride y GF el gasto en ese instante, lamando § la distancia po-
lar, la longitud DL represcenta:

EDL semejante nl OFG, que nos dan la relacion DL

DE e K

que s precisamente ln ordenada de la curva imtegral, curve gque Uamarcmos L. Repetida la
operacién para intervalos de tiempo A T, iguales o desiguales, como exija Ja exactitud de
Ja eurva B, iremos determinando otros puntos, tales como el que sigue, /U y podremos tra-
zar la curva integral. Las ordenadas de esta curva integral represemtaun los volimenes to-
tales entrados por efecto de la avenidn en el tiempo indicado por la abscisa del grifico, pues
evidentemente, una ordenada OUJIJqL'IiI!l'&:I, como M K (Fig.235) vale:

ME = MJ 4+ JK = DL 4 JK

T T,
y como se dijo que DL es % ?_...‘_ , & igualmente JE = _2.‘.‘..,'5._ se  puede escribir:
3
w T
A Q“RA
(-}

Si queremos que los volimenes queden representados por una eseala v, o en otras
palabras, que I em. represente v metros cabicos y si igunlmente g y t son las escalus de
ki
gastos y tiempos, la distaheia polar § ha de fener una longitud de 3 = __E_Q_?&__J:_ =g
Si por cjemplo queremos que Iem. represente 5 millones de ', v = & 000 000, ¥
ligmos tomadoe la escala de gastos represeninndo I em. 200 m/s, : g = 200, ¥ en abscisas
1 em. represeutn 2 horas, es deciv, t = 7200 segs., la longitud polar ha de ser de
5= & 000 000
200 w 7200
En la figura 235 aparcce un ejemplo completo de trazade de la enrva i.ui:ogr:tl\

= 3,472 cm.
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menes embalsados en funecién del gasto de evacuaciom. El valor G4 I, es, evi-
dentemente, ‘el volumen de agua que se ha embalsado durante el tiempo que el
gasto evacuado varié de KX E a D H; ese tiempo lo llamaremos {g—tg. En la
paralela al eje de las ordenadas, que pasa por el punto I, a partir de la
curva integral de la avenida, se lleva el valor G Fy, determinando la longitud
M N. Ahora bien, si en un funieular de distancia polar A D, tomamos B ¢ jgnal
al valor de @, (es decir & G;), gasto cuyo tiempo de vaciamiento buseamos,
¥y trazamos por N la paralela N R a A C, obtenemos, bajando desde R la pa-
ralela al eje de las ordenadas, el punto D, en que se cortan ésta y la recta G D,
que dista del eje de las abscisas, precisamente el valor @,. El punto D es el
punto de la curva busecado y, en consecuencia, H E es el tiempo ty—1tr. En
<fecto, si paralela al eje de abscisas trazamos I P hasta cortar la prolongacién
de M N, obtenemos la longitnd P M, que es el volumen entrado al embalse en
el tiempo en gue @, ha variado de K 7 a D H, Como M N es el volumen embal-
sado en ese tiempo, la diferencia N P es necesariamente €l volumen evaenado en
. t'l'(
ese tiempo, es pues Q.dt. Bs decir, PN =PM—MN, o lo que es lo
ir
mismo: Q. (tnu—teg) = Q. (ty—tg) ~—Vig— Vig.

Si los puntos se van tomando bastante cercanos el error de haher to-
mado un valor extremo de Q. y @, es despreciable.

De los tridngulos semejantes PR N y A B € obtenemos:

PR _ AB _ ABXPN
T s e RESSS g

f_'xf)resién en la que reemplazando los valores de esas longitudes nos dice:

Qr (fn —“tl‘})
QY
q{lc PR es efectivamente el tiempo transcurrido. [ista dltima expresién nos
da también las dimensiones de la distancia polar 8, necesaria de tomar en
cuenta para que la curva @, = f (#) resulte a la escala de los gastos y de los

= f“—t}:

PR=

1 A = i
tiempos. Si S es la escala de los gastos g la de los tiempos y e la
q * 2

t X Qs 2 ¥
—5— resultari que hay que darle & = P

de los voliimenes, como &=

unidades de longitud, centimetros, milimetros, ete., segin sea la unidad
adoptada. .

Kozeny lleva la diferencia de volimenes hasta una recta a 45° en el
cuadrante deda funcién Q. = f(V,) v de ahi, por dos paralelas, lleva el valor
de dicha diferencia a la vertical del punto conocido K, de modo que por el
punto M, es necesario trazar la paralela al trozo de la ecurva B integral de la
avenida para formar el triingulo M N R de la figura 236.
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EJempLo.—En la figure 237 aparece el grifico de una avenida que lle-
ga a un embalse; el gasto de ella se ha llevado a la escala de.una unidad de
longitud por eada 150 m3/s.; los tiempos,; una unidad por cada tres horas, o
sea, por cada 10800 segundos. La avenida lleza a tener un gasto de 1585 m3/s,
que se verifica a las 9% horas de comenzada. La avenida cesa totalmente a
las 22 horas de comenzada, La eonstruccién-de la curva B, totalizadora de los
volitmenes aportados por la avenida, se ha hecho con el funicular de la dere-
cha. Como se desea gue los volimenes queden a escala de una unidad de lon-
gitud por 5000000 de m?, la distancia polar debe ser de:

5 000 000 . .
3= TT?OXIO% = 3,086 unidades de longitud

También son datos conocidos la extensién del lago a distintas cotas so-
bre el nivel del rebalse’y la forma del umbral, o sea, su coeficiente de gasto con
distintas cargas. El vertedero es de 100 m. de longiud. En el que va a con-
tinuacién aparecen esos datos y los céilemlos que conducen a determinar
los gastos del vertedero en funcién de las cargas o alturas sobre.el umbral
¥ los voliimenes embalsados correspondientes a esas mismas alturas:

_ Volumen embalsado en el lago
Vertedero . Volumen en
o Q.1 Q;| millones de m3,
k .
-] .y ) heetéreas | 2
m | /20h m?/s. | m/s. hectireas | parciales | totales
0 0 0 0 | 1460 0 9 .
0,15 [ 0,414 | 0,257 |0,107 | 10,7| 1510 1485 2,2275 b,2275
0,500,431 | 1,57 |0,676| 67,6| 1670 1590 5,565 7,8925
1,000,470 | 4,43 |2,082| 208,2| 2120 1895 9,475 17,367
1,50 (0,490 | 8,14 (3,990| 399 3080 2600 13,000 30,367
2,00 | 0;505 (12,52 |6,310 | 631 4030 3555 17,775 48,142
1 2 3 4 5 6 7 8 9

La columna N.° 5 da los gastos que evacuari el vertedero y la Ne 9,
los voltimenes embalsados correspondientes & esos gastos. Como se habia ma-
mfestado, se podia poner una cosa en funcién de la otra. Esta funeién cons-
tituye la 3. eurva que necesitamos, como se ha dicho antes, para la construe-
cién grafica. Aparece en el dibujo con el nombre de eurva C. Se ha cong-
truido en la figura 237, por el método grifico indicado anteriormente por
puntos esealonados, la eurva de evacuacién del vertedero en funcién del tiempo.
Esta curva tiene particularidades importantes: pasa por un méximo, en nues-
tro caso, de 510 m3/s., zasto que eseurre a las 17 horas.\después de comenzada la
avenida. El miximo de evacuacitn del vertedero se produce precisamente en
¢l punto en que esta curva corta a la ecurva de avenida; por eso es fitil dejarla
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en el dibujo para comprobacion. Es evidente gue el gasto que escurre por el
vertedero aumentard, hasta que llegue a ser igumal al que esti entrando, por
efecto de la avenida, al embalse; esto sucede precisamente en €l punto en (ue
se cortan en el grifico ambas curvas. La determinacién del miximo se hace
sin ayuda de la curva de la avenida, porque el trihngulo auxiliar de coms-
trueeién regulta con el lado paralelo al lado inclinado del funieular, tan-
gente a la curva totalizadora de la avenida. Como es ficil ver, en nuestro
grafico eso pasa en el tridngulo comprendido entre los puntos 72 v 13. Una
vez hecha esa tangencia se deben colocar en el funieular, gastos de vertede-
ros menores, para determinar nuevos puntos de la eurva de evaenacitn. - Asi,
en.nuestro ejemplo, para determinar el punto 14 se tomé un gasto igual al
del punto 9 y para el 15, un gasto igual al del 7. En realidad, el grifico so-
lamente tiene interés hasta determinar ¢l miximo de la curva de evacuacitn
del vertedero en funcién del tiempo, puesto que el tiempo de vaciamientp es
tedricamente infinito y la determinacién de la evacuacién del vertedero es
una verificacién de Ja capacidad de evacuacién de un vertedero dado en
un embalse eonocido. En nuestro ejemplo, concluiriamos que el vertedero pro-
yectado de 100 m. de longitud evacuari un miximo de 570 m®/s, lo que
eguivale a deeir que tomarid una
carga maxima de 1,75 m. Sisno
pudiéramos aceptar esta carga, %,

por excesiva, tendriamos que au- § ‘3
mentar la longitud del vertede- "ot Y 1)
ro y tantear en un_nnevo grafi- /

co su comportamiento. Iias distin-

tas longitudes de vertedero da- ol o >
rian una familia de ecurvas C .

(Fig. 238) ; las longitndes de ver- Fig. 238

tederos méds pequefios acercan la curva al eje de las abscisas y mientras ma-
vores sean dichas longitndes mis se acerca la curva al eje fe las ordenadas.

O‘r‘v‘
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TABLA N 28
ALTURAS RELATIVAS DE RESALTQ EN LECIO RECTANGULAR
h. Iy Iy i, hq Iy h., Iy hy
he e Io To e I he hy Iy,
0,06 5,54 92,35 0,38 | 2,11 5,0d 0,70 | 1,375 | 1,965
0,08 4,93 61,62 0,40 | 2,045 5,11 0,72 | 1,34 1,862
0,10 4,42 44,20 0,42 | 1,99 4,74 0,74 | 1,31 1,770
0,12 4,21 35,07 044 | 1,93 4,38 0,76 | 1,28 1,684
0,14 3,60 25,71 0,46 | 1,87 4,06 0,78 | 1,25 1,603
0,16 3,42. 21,38 048 | 1,81 3,77 0,80 | 1,233 | 1,541
0,18 3,23 17,95 0,50 | 1,77, 3,53 0,82 | 1,195 | 1,457
0,20 3,08 - 15,40 0,52 | 1,72 3,31 0,84 | 1,17 1,392
0,22 2,90 13,18 0,54 | 1,68 3,11 0,86 | 1,15 1,337
0,24 2,79 11,62 0,56 | 1,63 2,91 0,88 | 1,12 1,273
0,26 2.65 10,19 0,58 | 1,59 2,74 0,90 | 1,10 1,222
0,28 2,51 8,96 0,60 | 1,549 2,58 0,92 | 1,075 | 1,169
0,30 2,435 8,11 0,62 | 151 243 0,94 | 1,05 1,117
0,32 2,32 7,25 0,64 | 1,478 2,31 0,96 | 1,08 1,073
0,34 2,26 ~ 6,65 0,66 | 1,44 2,18 0,98 | 1,015 | 1,036
0,36 2.185 6.07 | 0.68 | 140 2.06 1,00 | 1,00 1.000
A BTA N+ 29 -

ELEMENTOS PARA EL CALCULO DE RESALTOS BN LECH®S CIRCULARES

I r2 n Q)
= 0 77
000 = 0,00
0,05 |47.84 |0,001-
010 (17,3 |0.0085
015 | 9.346 |0.0100
020 | 612 0,013
0,25 4,40 |0,020
030 | 3385 |0.031
0.35 | 2702 |0,050
0,40 | 2.238 |0,073
045 | 1,90 0,100
0,50 | 1,628 |0,126
0,55 | 1,426 | 0,154
0,60.| 1,252 |0,192
0,60 | 1,132 | 0,227
0,70 | 1,022 |0,281
0.75 | 0931 |0.320
0,80 | 0,853 | 0,385
0,85 | 0,787 [0,448
0,90 | 0,729 10,519
0,95 | 0,679 [0,590
1,00 | 0.637 [0.667 .,

—=1—ros ——
r
e 2
Q 6—sen0
nQ _ 2 3 0 E
T = —3- Sen E‘ 72

h

r

" h r n
r Q T
1,05 (0,598 [0,745
1,10 |0,564 |0,833
1,15 |0,534¢ (0,911
1,20 |0,510 [1,012
1,25 0484 [1.11
1,30 |0,463 |1,223
1,35 (0444 |1,33
1,40 | 0,426 |[1,451
1,45 {0408 |1,562
1,50 (0,395 |[1,697
1,55 |0,384 |1,805
1,60 10,372 |1,956
1,656 0,361 |2,09
1,70 0,352 |2,225
1,75 0,343 |2,37
1,80 10,336 |[2,526
1,85 0,330 |2,68
1,90 (0,323 |2,84
1,95 |0,321 |2,985
2.00 103185 (3.14




CAPITULO VIII

Corrientes abiertas

81. Movimiento permanente uniforme—82. Ecuacion general.—83. Fdrmulas
experimentales—84. Aplicaciones de las férmulas. Cdlculo de la profundi-
dad normal.—85. Formg mds conveniente de un canal. Calculo de un ca-
nal para conducir un gasto dado.—86. Acueductos abovedados.—8T7. Curva
de descarga o limnimétrica del gasto—88, Reparticion de velocidades.—
89. Movimiento permanenie gradualmente variado—90. Ecuacién gene-
ral—91. Clasificacion de los esturrimientos y de los lechos. Pendiente cri-
tica—92. Discusién gemeral del eje hidraulico.—93. Discusion particular
de cada wno de los seis casos de movimiento variado. Base experimental.—
94. Trazado del eje hidrdulico; pwntas de parlida—95. Ubicacién de re-
saltos.—96. Aplicaciones y ejemplos.

81. Movimiento permanente uniforme.—Tedéricamente, el movimiento
uniforme de las particulas liquidas es el més sencillo que podemos concebir.
Sabemos que al producirse deslizamientos en un liquido, se generan componen-
tes de las presiones, funciones de la velocidad, que son como fuerzas de frota-
mientos que se oponen- al movimiento y que lo retardan. Si estas fuerzas de
frotamientos son idénticas y de sentido contrario a la resultante de las fuer-
zas que provocan el deslizamiento, sucederd gue la aceleracién resultante que
actia sobre las moléculas es nula y, en consecuencia, su movimiento es el de-
finido en cinemdtica como uniforme. Considerando que las componentes de fro-
tamientos son funcién de la velocidad, ficilmente se comprende que se llegue ala
anulaclén de la aceleracién resultante que actia sobre las partieulas..

En corrientes cerradas es fécil coneebir gue se refinan las eireunstan-.
cia§ externas que este movimiento supone: invariabilidad de seccién, eje recto,
‘pendiente y rugosidad de paredes constantes; pero en corrientes abiertas, es-
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pecialmente en lechos labrados en el terreno, expuestos a variaciones prove-
nientes de embancamientos, vegetaciones, etc., es imposible, en rigor, la reu-
nion de las circunstancias indispeusableé para producirlo. Se habla, pues, en
la Hidrdulica de los canales, de un movimiento uniforme aproximado, en que
las diferencias entre las magnitndes efectivas y las ifleales, no superan a la
exactitud priectica requerida.

§82. Ecuacién general.—La férmula del movimiento uniforme en ca-
nales, que fué dada en el Capitulo IV, es:
b LT?
R
en que I es la pendiente del eje hidréulico; U, la velocidad media; b, el coefi-
ciente dependiente de la rugosidad de la pared; y R, el radio hidraulico, ra-

1) =

O ;
zén —— entre la magnitud de la seccién mojada y el perimetro de pared de

esa seceibn.

El segundo miembnro de esta f6rmula es la pérdida de carga; luego,
puede decirse que la pérdida de carga en este movimiento es igual a la pen-
diente del eje hidraulico. Lia invariabilidad de U exige la de Q, la de R, co-
mo la de b; y, por consiguiente, I debe ser constante. La constancia de U im-
plica también la ignaldad entre I, pendiente del eje hidriulico y la pendien-
te del fondo 1.

Se usa en ¢l cileulo de canales la férmula anterior cuando se trata de
calcular pendientes. Lo corriente es eneontrarla explicita en U, en la forma:

2) =—7b—\/;a oo U=CVRI

poniendo, en vez de D, el valor %—

83. Férmulas experimentales.—l.0os valores de b o de € han sido en
épocas anteriores tenidos por independientes de la rugosidad de la pared y
de acuerdo con las pocas experiencias existentes, se estimaban esos valores cer-
canos a: C =350, o, b = 0,0004. i

Asi sucede con las expresiones de Chézy (1775) (1); Woltmann (1792);
Eisenmann (1802); Extelwein (18}2), v Tadini (1828). En forma de ecna-
¢ién binomia y prescindiendo, también, de la rugosidad de las paredes, Du-
buat ¥ Prony dieron expresiones de (' o D, que no detallaremios aqui, pues han
perdido todo interés.

Bazin, continuador de las experiencias de Darcy y colaborador de este
hidraunlicista en el deseubrimiento de la influencia decisiva de la aspereza de

(1) Chezy escripid, con muestra nomenclatorn: ) _]L?_ = ?D:_ =0 en que H es

la diferencin de mivel del eje hidriulico, entve dos puntos de un canal que distan L; ¥ € es

una coustante. Como se ve, reemplazando ‘}I , por su equivalente I se obtiene la expresitn 2).

L
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la pared en €l valor de C, dié en 1865 su primera férmula, asignando a b el
g
-valor: b.=a(1+ ) )

Los coeficientes « y § son funciones de la rugosidad de las paredes;
para apreciar lo cual, sefialé Bazin categorias de paredes, desde cemento bru-
fiido y madera eepillada, hasta paredes de tierra. La férmula de Bazin, de
1865, produjo, en seguida, cambios en la Hidriulica de los canales e inmedia-
tamente se comenzé a comprobarla con una nueva y més grande experimen-
tacién.

Cuatro afios después era publicada por 105 ingenieros suizos Gangnillet
y Kutter, una férmula de C en que, ademéis del radio hidréulico, se le hace
depender de la pendiente. La férmula es:

0 00155' 1

A
2) 0=
1.+ (33+ 0001.:5 )\/R

I es la pendiente; =, el coeficiente de rugosidad; y R, el radio hidraulico.
Esta expresion ofrece particularidades curiosas que hace resaltar Bazin:
si el radio hidriulico es un metro, el valor de C se hace independiente de I

. 1 . ——_N
¥ vale simplemente P En valores del radio hidraulico menores de I m.,

C aumenta con la pendiente, pero si R es mayor de Zm., € disminuye euando
la pendiente aumenta. También es digno de notarse que Ganguillet y Kutter
se decidierom a considerar las experiencias de Humphrey y Abbot hechas en,
el Mississippi (1), con pendienfes muy pequeiias de I a 3 cm. por kilémetro,
‘en trozos de rio que tenian islas y ¢on aforos muy imperfectos.

Se puede prescindir de la complicacién de la pendiente, adoptando pa-

5 . . .
ra la fraccién w un valor finieo, ignal a 2, lo que daria:

9 ' =" = .959: !

J!+\/,]2

Esta expresién de C equivale a tomar los valores dados por Ganguillet
y Eutter relativos a pend1ent.es mayores de 0,0005, que son los més usuales
en la préactica. -

Las categ‘omas y coeficientes respectivos, dados por Ganguillet y Kutter, -
son los que van a eontinuacién:

(1) Bazin— Etude d‘mme nouvelle formule - pour caleuler le débit des ecanaux
déecouvertes.— Phgs. 27 y siguientes. N

30, —Tltdrdulica, E : L
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1

n a2
n

1. Canales de estuco liso de cemento, madera cepillada . . 0,010 100

2. Canales de tablas de madera en bruto ., .. .. .. .. .. 0,012 83,33

3. Canales de silleria, ladrillo bien aparejado .. .. .. .. 0,013 76,91

4. Canales de mamposteria (bolones).. .. .. .. .. .. .. 0017 58,82

5. Canales de 1;ié1'ra, arroyos y rios.. .. .. .. .. .. .. .. 0,025 40

6. Canales de corrientes con arrastres gruesos y plantas.. 0,030 33,33

Kutter simplific6é esta formula, cambiando el coeficiente de rugosidad =
por m, en la expresién:
_ 100N/E”
m + '\/ R
que es valida para pendientes menores de 0,0005.
Damos, en dos cuadros, més adelante, la equivalencia entre los valo-
res de m y n de Kutter.
Bazin, 26 afos después, es decir, en 1897, di6 st nueva furmula senta-

da considerando todas las experiencias existentes hasta esa fecha, que asigna.
para C el valor:

5)

87

T
T PR
VR
El coeficiente de rugosidad es v. Bsta férmula solamente se diferencia.
de la 4)