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Curso de Hidriulica General

(Continuccibn)

La Tabla N.c 28 v ¢l grafico de la figura 134 que va a continuacion dan estas
alturas relativas de resalto en leckos rectangulares.
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El chleulo de resaltos en lechos de forma cualquiera, se hace por tanteos, intro-
duciendo en la ecuacién {&, los valores del miembro conocido y calculando los ele-
mentos del otro. En E.E. U se ha preocupado J. C. Stevens (1) de encontrar re-
laciones que permitan el cleulo de las alturas de resaito en lechos triangulargs, pa-
rabélicos, circulares ¥ trapeciales. En esta Gltima forma de lechos, que son utilizados
en la pratica, es interesante el grafico trazade por G. H. Hickox (2) que copiamos a
continuacion. Adoptande, como lo hace Stevens, los siguientes pardmetros:

J by U,z b
~h, "7 2eh, T b, tge

en que ky ¥ A, tienen el significado dacle anteriormente, U/, Ia velocidad del torren-
te, b la base del lecho trapecial v tga la semisuma de las inclinaciones de los lados
con la vertical, que, como se ha hecho notar en otras ocasiones, pueden ser distin-
tas entre si, llega I lickox a la expresion:

(18
Jo | o 6 o D) S b ok 1 =0

51+ 2 4+ 2) 41
a2y BN @D

ecuacibn numérica que es la que aparece en e] grafico de la figura 135, cuyo uso se
ve més adelante en un ejemplo,
Para el cilculo de resaltos en lechos circulares se ha calculado la Tabla N.o 29,

h
que aparece dibujada en grafico de la figura 136. Para cada valor de—, es decir, de la
r

re Q
altura relativa al radio se han calculado y dihujado los de Y v —1?—, ambas son ng-
re

meros: la primera fraccién es fa inversa de la seccidén multiplicada por el cuadrado

del radio, v la sepgunda, el momento estatico » 2, dividido por la tercera potencia
2
del radio. Multiplicando la primera por

vy la segunda por r?, suméndolas am-

bas se obtiene el valor de la funcién A, para una altura dada.

Considerando otros lechos abovedados se han trazado también los graficos de
las figuras 137 y 138, que permiten un calculo de resaltos en ovoides normales, cuya
punta esta en la parte superior (fig. 137) o en la inferior (fig. 138). En los ejemplos
que van 2l finzl de este parrafo se evidencia el uso de las tablas y gréficos mencio-
nados. En las figuras 137 v 13$ aparecen en funcién de h, ademés de los elementos
de resalto, el ancho superficial {, Ia seccién 2 y el radio hidraulico, R.

El calculo de la ubijcacién del resalto en una corriente, corresponde al estudio
del movimiento gradualmente variado,

La teoria expuesta anteriormente es debida a Bélanger {1828) ¥ ha sido seguida
en Bélgica y Francia por todos los hidraulicistas como Boudin, Boussinesq, etc.; en

(1) The hydraulic jump in standard conduits—Civil Engineering—octubre de 1933,
(2} Graphicai selution for hydraulic jump—Civil Engineering—mayo de 1934,
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lnglaterra'por Unwin : en Alemania, en forma més generai por Ritter y en forma analoga
a la nuestra ha sido estudiada por Koch (1908-1526). Han experimentado resaltos Bi-
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Fig. 137

done (1818), Baumgarten (1885%), y Bazin (1 868) y més modernamente Terriday ( 1894}2
Gibson {(§914), Lindquist (1927), Groke (1927) (1) ¥ J. K. Safranez (1927). En Chile por
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A Ovalle y A. Dominguez (2) en 1933-1934 v por A. Cabero y C. Amenébar (1934) (3}

. . h
Los primeros hasta Bazin experimentaron resaltos cuya razén de alturas 715 Hega ape-
a
(1) Lindquist en la Universidad de Estokolmo, 30 experiencias; Groke, en Karlsruhe, 13 ex-
periencias; y Safranez en la Universidad Técnica de Berlin, 26 experiencias.
'2) Se han medido 76 resaltos —Tesis Universidad Catblica—1234.
(3) Memoria de vacaciones. Escuela de Ingenietin de la Universidad de Chile. 6 medidas,
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h : . h
nas a 3; es decir — = 0,57 ¥ —ili = [,80. Gibson llegd en cambio a h_l =]250 sea
< [ (-}
h, hy S
A =023y T = 2,82, Todas las experiencias, interpretadas correctamente (1), de-
(3 (3
muestran la validez de la teoria de Bélanger. Las experiencias chilenas {legaron hasta

razones % = ]338 y las de IX. Safranez hasta %L = 25 62, que es el mavor resalto
relativo experimentado hasta la fecha.

Especial interés tienen las experiencias de Groke (1927, en Karlsruhe) hechas
para ver la validez de la igualdad de la «funcidn de los momentas o funcién 4, en el
resalto, Demuestran la perfecta concordancia de la experimentacion con la teoria,
siempre que se prescinda de los coeficientes « que afectan a las alturas de velagidad,
tal como Jo hemos hecho.

En las experiencias de los Sres. A. Ovalle y A. Dominguez, hechas en jechos
rectangulares, la aplicacidn de la {érmula (/4, dié en los 63 resaltos propiamente
tales un error maximo de 9%, v un error probable en su aplicacidn de sélo 2,019,
También se determind la longitud del resalto, de que se habla un poco méas adelan-
te. En las de los Sres. Cabero vy Amenébar, en que hay 4 resaltos propiamente tales,
el mayor error fué de /9% v en término medio solamente 0,77

ko k h
Cuando — es mayor de 0,73 o sea 7‘ menor que 7,31, por lo tanto Tles me-

c c 0
nor de 1,8, el resalto no aparece como un brusco y Unico ensanche de la corriente,
sino que toma la forma de una serie de ondulaciones superficiales fijas (2}. Se pre-
senta, como se ha solido decir, como una serie de ondas que propagéndose desde aguas
abajo, han quedado {ijas en un punto (fig. 139), sujetas por la corriente del torrente,

Fig. 139

més veloz que ellas, que las impide rementar. Por esto Gibson llamé al resaito «onda
fija» (standing wave). Cuando las profundidadles relativas del resalto difieren apenas
£o% de la critica, el eje hidrdulico del resalto es una simple contrapendiente. El
limite que separa los resaltos de ondas de los resaltos propiamente tales, que ha

{1} Se han hecho muchas interpretaciones de fas experiencias antiguas, hesta las de Ferriday,

P .
en que la razdn W es menor que 3, v en les cuales erréneamente se confunde el resalto con el
0
movimiento variado que le sigue, apreciando mal el valor de A
(2) Tesis ya nombrada «Estudio experimental schre resaltosy —A, Ovalle v A, Dominglez,—

Universidad Catélica 1934,
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e

sido determinado directzmente en las experiencias citadas, difiere algo del que
habia sefizlado Bazin indirectamente, pues este autor dice gue son resaltos
h1

h h,
de ondas los inferiores al Hmite i 2,37,(?1— =63, —h—=I,49). En reatidad las

o

h
experiencias chilenas de A. Ovalle y A, Dominguez revelan, que bajo el limite lTl =18

a

son solamente posibles los resaltes en forma de ondulaciones, pero que éstos puecen

hy . .
presentarse en razones E mayores, como que experimentalmente se midieron hasta

1 h, ha .
%—= 3,80, (71— = (423 T 1,61‘) {1). Absurdo serfa pretender hacer extensiva a

estos resalios la teorfa expuesta, pues la enorme longitud del fendmeno requiere la
introduceién de los frotamientos cuya importancia es quizas mayor que la diferencia
de presiones de las caras terminales. Boussinesq ha explicado la forma de la serie de
ondulaciones, v aun la altura de las primeras ondulaciones (2). Ademés, como no
se trata de corrientes de filetes paralelos, es necesario hacer intervenir la curvatura
real de los filetes en la teoria de los resaltos.

En tado caso acompafia al resalto una agitacién violenta en forma de ondas que
hace un tanto dificit la medida delnivel de aguas abgjo. Cuando existe el salto brusco,
se sitda sobre el torrente un torbellino de agua de eje horizontal, que no participa
del escurrimiento (redillo o citindro superficial liquido, como dice Rehbocle) que ab-
sorbe en movimientos irregulares [a energia que se disipa. La figura 132 es un re-

h
salto medido directamente, de ZL — 3.97. Sj se observa cuidadosamente la seccidn
]

{1) Este resafto ha sido reproducido también en forma de ondas por los Sres. A. Cabero y
C. Amenibar, y en ambas formas por los Sres. Ovalle ¥ Pominguez.
(2) «Essai sur ka théoric des eaux courrantes?, pag. 211 v siguientes. Boussinesq liega a deter-
minar lz altura de las ondas sobre ¢l de la profundidad inicial b, que en forma simplificada seria:
2U,*
2z
ra las alturas relativas del torrente que se indican:

— h, . En funcién de la profundidad critica, sin entrar en mas detalles, se obtendria pa-

i
.

095 098 Q.85 0,80 075 073

y

= 0 0154 031 0,54 0,76 1,05 LIS

@-im

Es facil comprobar que con estos valores las primeras ondas quedan por encima del que co-
rresponde a Ay de la farmula de Bélanger, hecho que confirma fa experiencia en lineas generales.

La forma de las ondulaciones es la determinada por Boussinesq para la onda solitaria, que al
propagarse en poca hondura se descompone en una serie de ondulaciones. El estudiy de Boussiresq
ha sidéd reproducido por Batslanger en su Hydraulique Génerale y por Flamant. Boussinesq llamg
«torsentes de pendiente moderads» & los torrentes que admiten resaltos de ondag ’
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del rio en que ya toda la seccién participa del escurrimiento, se puede obtener, a
pesar de fz agitacion, la medida de h, (1).

Si los resaltos son de ondas presentan la forma de la fisura {39, tendiendo el ni-
vel medio de las intumescencias al que corresponde al de la corriente final. Como es-
tos resaltos de ondas se producen con profundidades anteriores y posteriores muy cer-
canas a la critica, son por eso frecuentes en torrentes que escurren cercanos al escurri-
miento critico, pues en ellos la mis minima alteracion del fondo provoca el paso de
torrente a rio. En vertederos de pared gruesa, cuyo espesor de umbral es superior a
15 veces la profundidad critica, el escurrimiento sobre el umbral (que mas que ver-
tedero es un canal sin pendiente), tiende a ser critico desde la entrada, y se ve-
rifica préximo a la crisis en toda su extensidén: por eso son frecuentes aquf los resal-
tos de ondas, como se dijo al tratar de los vertederos.

En las experiencias chilenas citadas, se ha determinado la <fongitud del rasalio»,
llamando as{ al largo de corriente ocupado por el torbellino superficial o <rodillo» de
Rehbock. Es en realidad la determinacién de la longitud {fig 132) de gran agitacion,
en que el resalto se verifica. En los resaltos de ondas no puede hablarse de una lon-
gitud de la agitacién, pues la perturbacién que el resalto introduce en la superficie

hy
lihre del rio es indefinida. Para resaltos en que W es mayor de 1,80 se puede de-

cir que la longitud del resalto, en lecho rectangular, obedece a la expresion expe-

rimental:
d h
_:-],5(__‘_0,3) (9
hﬂ nﬂ

en que d-es la longitud del resalto en metros, h, la profundidad critica, h, y h,, co-
mo anteriormente, las profundidades del rio y del torrente que forman el resalto.

(1) Como se ha dicho en el texto, en los resaltos de ondas es necesario hacer intervenir la
curvatura de los filetes para encontrar las alturas de resalto. El profesor Dekeyser (Mouvement
permanent dans les canaux—-1923—Universidad de Bruselas), partiendo de la hipétesis que el mo-
vimiento se produce bajo un régimen de potencial de velocidades, al tratar del resalto en corrientes
de filetes curvos, llega a la ecuacién de 1a funcién A de resaltos, modificada como sigue:

en que £ es la seccitn plana y § la seccién transversal, o sea ¢l corte normal a las trayectorias
reales. Es evidente que siempre § es mayor que £, y por lo tanto, para una altura dada & la fun-
cién A, es menor que la A de la ecuacién (9. Si ademds agregamos los frotamientos, que influyen
como se ha dicho, se llega a Ja conclusién que en un reszito de ondas en que se puede corsiderar
curvatura de filetes en la seccién del torrente v seccidn plana la del rio, la altura h; de éste debe
ser menor que la que da la teoria de Bélanger. Este hecho ha sido confirmade por las experiencias
chilenas que en 15 medidas dieron todos los rius menores de la que corresponden a dicha teoria. La
dificultad de Ja medidg impidié deducir conclusiones més precisas,



Curso de Hidrdulica Generat 551

He aqui Ids valores de d/h, entre los limites de validez (1),

h,

o= 025 030 035 040 0,45 050 035 060 065 070 073
. .

-lf-= 2695 242 221 205 1892 175 1,655 {55 (455 137 3]
d ‘

= 148 109 &3 65 51 405 33 27 216 159 150

o

Algunos autores, como Mouret y otros, dicen gue la agitacidn turbulenta que
provoca el resalio es tan intensa, que es casi imposible la medida del rio final. La
experimentacién nos revela, en cambio, que en lecho rectangular es facil dicha me-
dida, sin necesidad de acudir a su determinacion con piezémetro, como lo hizo Gib-
son, Esta determinacién con piezdmetro que elimina las dificultades, tiene el defecto
de suponer la ley hidrostatica en la seccién, que deberia probarse por otro método.

EjempLo N.° 1 —En un canal de lecho rectangular de 2,5 m. de ancho, escurre
un gasto de 3 m#:s. (A qué altura es capaz de saltar ef torrente anterior zl resalto
si tiene una profundidad de 0,32 m.?

T.a profundidad critica, segiin la tabla carrespondiente {; dg. 68) es 0,528, con
la que se tiene h,/h,=0,3/0,528=0,563. Segln el grafico de la figura 134 v la Tabla
N.° 28 esta profundidad relativa del torrente corresponde una de rfo de h,/h,=1,62
o sea, b = 1,62 X 0,528 =03855 m. Es decir que ¢s capaz de saltar a una altura de
0,855 m. La longitud relativa del resalto es, segin el cuadro anterior: d/h =31 ¥
por lo tanto ¢l espacio de la agitacién turbulenta es de d=3,/ X 0,528=(,63 m. (2)

(1) El profesor A. Ludin, de Berlin (1929), valiéndose de las experiencias de Safranez, da para
la longitud de resalto la expresin que se puede esoribir:

—— =45 = (20

cuyos resultados son diversos de los que han dado las experiencias arriba citadas.

Las experiencias de Safranez se hacian observando el punto en que los filetes caloreados iban
hacia aguas abajo al final del torbellino o srodillor que cubre el resalto. Hemos tratado de com-
probar esta férmula, pero experiencias repetidas con esa intencitn nos han acercado mucho més a
la formula (19 que a la de Ludin. Especialmente, esta expresion exagera la longitud de los resaltos

h
relativamente pequefios (—;L menor de 3) . que son los de la préctica. Quizés, a la inversa, en
ol

h h ho
resaltos en que -—h—:~ es mayor de 10 (es decir, -}—1—1— > 262y T < 0,26) , la expresion (20, sea mas
, : o}
conforme con la experiencia que la (19, Estos resaltos tan grandes son muy poco [recuentes en la
préctica del ingeniera. Por tltimo, el canal de experimentacién de Safranez era silo de 50 ¢m. y
el mayor gasto de sus experiensias fué de 3§ lts:s. Las experiencias chilenas fueron hechas en un
canal de I m. de ancho v el gasto siempre fué superior a 70 1ts: 5. llegando hasta 180 lts.:s,

d
(2) Segin la férmula de Ludin, seria —il-; =45 X1§2=73 osea. d= 380 m
¢
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El caso inverso en [echo rectangular, o sea, conocido € rio, determinar el toe
rrente anterior que puede darlo es anélogo.

EZyevpLo N.° 2.—En un lecho trapecial de 2 m. de base con taludes de uno de
base por uno de alto, escurre un gasto de 2 m3:s. con una profundidad de I m,
i{Qué resalto puede generarse con esta corriente?

La profundidad critica se calcula segin la Tabla N.° 1 por la expresion:

L_1 !
hr Ry | hu
que da:
!
Q_2 =450
b 2 hg
e _z_, L i
tgo I hat
1
E= 5’,60
0 sea; h,=042m.

Como la protundidad de la corriente es mayor que la critica, es un rio vy por
lo tanto es [z profundidad posterior al resalto. Hay que buscar la del torrente que
lo precede,

Con los datos se calcula la funcién A, notande que ¢l centro de gravedad dista
de la superficie libre:

expresitn en que { es el ancho superficial y b el de la base. Se tiene entonces:

LN

Q= 4 1 44
A= 5 o= T LA 47 s,
@ T sy X T i m

Tanteando, se encuentra que la altura de torrente h = 0,133 da el mismo valor
A= 47 m® que tiene el rio de [ m.

En el cuadro siguiente aparecen los tanteos hechos, de donde se obtuvo el to-
rrente dei resalto por interpolacion;
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e @

h Q k] 'qﬂ
' g g8

0,20 0440 0096 0,043 0408 093 0973
0,15 0,323 00732 (0,024 » 1,26 1,284
0,13 0270 00610 00i65 » 151 13527

Ejempro N 3.—El grafico de la fig. {35, que no puede ser usado para el céleulo
del torrente que antecede a un resalto, pues supone el conocimiento de la razén
ﬂ’
2gh,
ejemplo siguiente se evidencia el uso del gréfico citado.
{Qué altura tiene el rfo del resalto que se verifica en un lecho trapecial de 3 m.
de base, con un lado en talud 1/, y el otro vertical, si el torrente tiene una altura
h,= 0.3 v si escurren 4 ms:s?

, es, en cambio, Gtil para el célculo rapido del rio que sigue al resalto. En el

r=

3433
Con los datos se tiene: Q= vgz— 0,3= 0,945 mt. La velocidad del torrente

2
o

4
vale, entonces, {J,=———=4,7¢; la altura de velocidad de| torrente es:
0,945 2
U

yi=
2gh, htga

=0.9i6.

Se entra al grafico de la fig. 135 con las razones r=

.y se lee

h 0916
el valor dej=-—}-;1~ , que corresponde a ellas. En nuestro caso tenemos: r= 50

3 .
= ————— =20 (es de notar que ige es la semisuma de la inclinacidén
03 X065
1+0

de ambas lados con la vertical, en este caso, iga= —— =0,5).

=306, 1

A estos valores corresponde [ =3, de donde h;=3 X 0,3=0,90m,

EjEmpLO N.° 4 —En un acueducto circular de 6 m. de didmetro escurre un gasto
de 6 ms:s., con una profundidad de 0,5 m. ;A qué rio puede saltar este torrente?

Para comprobar que la altura de #,5 m. de la corriente en el acueducto es,
efectivamente, un torrente, calculamos la profundidad critica correspondiente al
gasto de 6 m¥s. Lo hacemos tanteando por medio de la Tahla N.° 2 v grafico ad-
junto {pag. 69). En el cuadro siguiente van los tanteos que se hacen:

h Q Q Q ) —a
L T‘/STQVHT

100 033 034 306 023 069 260 795
09¢ 030 029 266 0,207 0621 2466 6,56
087 029 0275 2475 0200 0600 2422 6,00
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En estos tanteos se ha tratado de comprobar qué altura verifica e] gasto en es-
currimiento critico, esa altura es h=0,87 m. Como 0,87 m. es mayor que .50 la
corriente de| acueducto es un torrente.

Para ver a qué rio es capaz de llegar en resalto, calculamos la funcitn A del
torrente, por medio de la Tabla N.° 29 y grafico de la fig. 136. Para h=0,5; h/r=

0.5 I i

, L 7l
= o167 g1 =09 Qug=3.67 —=0010; y2=027.
3 Q Q /e v K

A=367x09+4027=357 ms.
En el cuadro siguiente van los tanteos del rio que da este valor de A.

, b L @ m

P G a9+ A4

125 0417 2125 0236 0867 0081 2,185 3052
1,35 0450 1,895 0211 0775 0100 2700 3475
140 0467 1,82 0202 0742 0,108 2,920 3,662

Interpolando se ve que la altura de rio que da A=3,57 es h=7,37F m_ Por lo
tanto, el resalio se produce de 0,50 a [,375 m.

EjEMpLo N.© §—;Cuil es la otra altura del resalto que se verifica en el ovoi-
dle normal cuya punta esté arriba, y cuyo radio (definido enla fig. 137) es de r=2m,
si se ha medido la altura de J m. y el gasto que escurre es de 6 més?

h Q
Con los datos se obtiene en la fig. 137, h=! m.7 =05; — = 0.62;
r
1 5 36 .
Q=248mr; —=0,21; n=042m; como — = —— = 3,67, se tiene;
r £ 9.8 ‘
3,67
A= 2 4 042X 248 = 2,52m®
2,48 + X

Para tantear con otra altura, acerladamente, es necesario saber si h = I m. co-
rresponde al rfo o al torrente del resalto. No es necesaric calcular h,; basta veri-
ficar el gasto que corresponderia en crisis a . = / m. En el mismo grafico se ob-

h Q Q
tiene para — = 0,5 €l valor T 0,46, 0 sez, T = 0,92 y por lo tanto:
r r

0
Q=2 Vg — =248V X092 = 744mes

como este gasto es mayor que el de nuestro ejemplo, la profundidad corresponde
a un rio.
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Tanteando, entonces, con alturas menores, sc obtiene para h = 0,88 m.
h Q
Lonoqs; =052 =018 Q=208mt g=036m, v, finalmente:
r F r

A=~§:§Z-~¥03’6X208_251

No da el grafico mayor precision para los caleulos ¥ cualguier otro tanteo, con
altura que se diferencie de h=0,88 m. en I cm. da peor resultado para A, de mo-
do que, el torrente, puede contestarse, tendra 0,88 m.

Para terminar con les resaltos v como aplicacion del uso de su teoria, se va
a caleular la profundidad limite del rio gque no ahoga un orificic de fondo, como el
que deja una compuerta. En otras palabras, se trata de delerminar el rechazo del
resalio por un orificiv de compueria,
es decir, que una mayor altura trae-
ria el rio a cubrir el orificio de la
compuerta. Este orificio de contrac-
cidn suprimida en Ics lados, e infe-
riormente, es seguide por una vena,

Fig. 140 cuyo espescr es ma {fgura [40) sim

es el coeficiente de gasto (1) del ori-

ficio vy a su altura. Supondremos Gnicamente lechos rectangulares de ancho { y
alturas ma menores que la critica. El gasto del orificio es:

Q = mal ) 2gh
o por unidad de ancho:
if* =q=ma}2gh
de aqui se puede escribir:
h= L 2 meah

La altura del rio A, hasta la cual es capaz de saltar el torrente de altura ma,
es precisamente el rio limite cuya altura si es superada, el resalto cubre el pie de
la compuerta. En cambio. todos los rios de altura menor que i, dan resalto aleja-
do de la compuerta.

Introduciendo en la ecuacidn (74, en vez de h, su valor ma, se tiene:

h:c = WT_M?‘HG hl

[gualando esta expresién con la anterior, se obtiene h, en funcién de m, a y h

(1) Suponemos que el coeficiente de contraccidn es igual al de gasto, como practucamente su-
cede {véase Cap. V--§ 32—pag. 107}

]
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a-I—h.

2 meath = M ma hy
2
De aqui, finalmente, resulta la ecuaciéon de segundo grado:
4+ mah —4mah =0

Es sodlo Gtil 1z raiz positiva que da ese rio limite:
ma mia
h= _T + l/—;ﬁ +4mah

Que se puede poner:

h m? m
, = 4dm— —— 21
h a(l/ma+4 2) (

o si se quiere:

hy h mi m
—_—_ i —t 2la
V m—+ — P (

El coeficiente m var{a en funcién de la razén % segin las experiencias de Boileau
vistas en el capitulo V entre 0,67 v 0,60 cuando % varia de 0,05 a 0,02, permane-

ciendo constante e igual a 0,6 en compuertas cuyo % es mavor que 0,20, En este

Gltimo caso, que es el mis comiin se tiene:

—h .
hy=a (V2,4 -+ 0,09 — 0,3) (22
a
0 si se guiere:
hy h
—=\24—+0609-03 (22a
a a

, k
He aquf los valores de E‘- calculados por medic de las expresiones (2/a y {22a

ponienco los coeficientes m dados por Boileau (cap. V, pag. 107).
— 005 0075 010 015 020 03 04 05 06 08 !

— 698 554 471 376 317 254 217 191 175 148 128
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Gibson, que experimentd los resaltos produciendo el torrente por medio de
un orificic de compuerta, da para hy, limite, que nos ocupa, la expresidn empirica,
escrita en medidas métricas:

hy =15V ah (23

A continuacién va una comparacion de los resultados de esta formula con las
expresiones {2/ v (22 dentro los limites de experimentacion de Gibson.

a h hy (mits)
mis. mis. formulas formula
(21 v (22 de Gibson (23
0,05 0,30 0177 3,186
< 0,50 0,235 0,237
« 1,00 0,350 0,336
0,075 0,30 0,190 0,225
« 0,50 0,282 0,290
« 1,00 0415 0,411
0,100 0,30 0,242 0,260
I 0,50 0,317 0,336
< 1,00 0,471 0,469

Al tratar de los vertederos se han dado las valores anilogos de las profundidades
del torrente que tiende a producirse al pie de una barrera o de una grada de ba-
jada v del rio hasta el cual ese torrente puede saltar en resalto. Esta  profundidad
de rio es jo que hemos llamado rechaze del resalto por la barrera o-la grada.

64. Ensanches paulatinos.—Como en contornos cerrados, en canales cuyos la-
dos se abren con cierto &ngulo o cuyo fondo baja con gran pendiente en corto tre-
cho, sin que la superficie libre adquiera una gran pendiente, se producen pérdidas
de carga de frotamientos distintas de las que se¢ observan en corrientes uniformes y
gradualmente variadas y pérdidas debidas zal ensanche, distintas de las de ensan.

Q :
che brusco de igual razén —.. Analiticamente, no se ha establecido el valor de éstas
=4
pérdidas. Experimentalmente, aqui, en Chile, se ha encontrada (1) que el conjunio

de estas pérdidas, computadas por medio de un coeficiente que muitiplica a la for-
mula de Borda, andlogo al niimero de Gitson de los contornos cerrados, tiene una
variacion general igual a é] y valores también muy semejantes 4 los que obtuvo ese
experimentador en canalizaciones cerradas, de altura constante, cuyas paredes se
abren (Capitulo V—§ 35—fig. 76).

A continuacitn van los valores del coeficiente ¢ correspondientes a los angulos,
en las dos relaciones entre ancho inicial y final experimentados. Con é| se calcula
la pérdida de carga por medio de la ecuacion:

(1) Ensanches bruscos o peulatinos de canales. H. Matthaei y S. Lewin (1932).
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A

£

WU _ (%, )" Uyt (24

2z NG, 28

Es de natar que el peralte dei eje hidraulico es pequefio en el ensanche paula-
tino de canales, siempre que la scceibn inicial no sea cercana a la crisis, por eso se
puede tomar la razén de anchos como la razén de secciones.

i
Razén de anchos l—l =232 Razén Jde anches --;1—- = 4,25
.t o« £ a £ e 3
7ols 0279 | 54022 10 §45 0274 | 39014 1035
1i°52 2,209 ‘ 8026 1,096 1i°20 0,142 | 62704 1,131
15°[8 0,208 L9546 1,02 15020 0,224 ! 9Go38 1,030
29018 0,412 | 1800 1,00 29°56 0,765 | 180° 0,99

El éngulo o es el doble del que forma cada pared lateral con el eje de la co-
rriente.
Con estos valores se ha trazado el gréﬁqo adjunto {fig. 141} que permite la

E répida interpolacién. Como puede
.2 verse, la variacién de £ es como la
LI . A )

' - Sk del niimero de Gibson, viene de oo
, ¥ Iy -t 3 para e = 0; tiene un minimo a los
I df { Suu Il°, un méaximo a los 63° de [,13
os i v vale précticamente la unidad en
a8 f”'%/f;;,-,,w - los 18ik°. No velveremos a comen-
ar If %Fﬁfﬁ’um»_ tar aqui esia variacidn, pues va lo
25 [. ’1 2 ‘hemces he’cho en los coritorros ce-
s ; : P rrados, bastenos decir, rara ter-
£25 minar, que les  ensanchamientos
i paulatinos experimentados por Bi-
as ;I chi en los erormes embudes de sa-
as|M lida de tineles del canal de Ig Alu-
'y I minium Industrie, derivados del
i Rédano, dan resultados concordan-

£ & W 8 R0 X0 rent 180t g‘

tes con el grafico citado (1).
Fig. 141 EieneLo.~Un canal de f mi. de
ancho se cnsancha por medio de
un emtudo de 5 m, de largo a 2 m. conservando Iz forma rectangular que lenia
antes del ensanche. (Qué profundidad tiene antes del ensanche la corriente. si al
(1) Beobachtungen uber Geschwindigkeitshiben Fei Profilinderungen in Kanalen. Schweize-
rische Bauzeitung, de 21 de Agosto de 1920, Los valores muy grandes de = correspondientes a los
dngulos con, como en el nimero de Gikson, debides a fos frotamientos que crecen en una razén de

secciones terminales dada, pues la longitud crece en ese caso inversamente con el angulo. Para 4an-
gulo cero, corresponde latitud infinita,
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final de €l es de (.8 m. si el gasto que escurre es de | més y el fondo no varfa de
cota en el ensanche?

El dngulo de ensanche es;

—
SV

-1
— = ()1
)

o=
Lo I R

1l
Tw

{
a=11°30"; por lo tanto, como L =2, el valor experimental es £= 0,21,

La aplicacién de la ecuacion de Bernoulli agregando al segundo miembro la

U,—u,
pérdida de carga & —— ( 3 1) conduce 2 fa ecuacidn siguiente:
§
U, Uz (L, )t
Pt ey Ty Z

Para el calculo procederemos por tanteos formindonos previamente idea, como
en casos anlogos, de la magnitud de la pérdida de carga.
Lz aplicacion de la férmula de Borda, conduce, como se vid, a la ecuacion:

i ( 7 ) /1 ( I )a n
Xy=— X+ _- o U X e b —
T2 )‘”LX,: “L‘ S\ X X,

¢h este caso A, = 0,294, 0 sea X, = 2,71, Ademas, n = 2. Se obtendria, por lo tan-
to, aplicandcla:

X, = [ 427 T 10 = 2,567

! 2

=009 m. v ds

es decir, A, = 2,567 X 0,294 = (0,755 m., a la que corresponde
una suma de Bernoulli iniciel de 0,845 m. Como Ja altura de velocr_dad final es
Uy 0,625
21 = 5 = ()02, la suma de Bernoullj después del ensanche es. B, = 0,82,
g £

La {érmula de Borda daria A = (,§45 — 0,82 = {1,025, En nuestro caso,

U — U
Ao et U

!
es decir, como 5 de 0,025, MNo puede determinarse exactamente a prmn porque

L/, no va a ser el que corresponde a la aplicacidn de la Grmula de Berda, Acep-
tando para tantear A = 0,006 tendriamos:

B, = By + 0.006 = 0.82 + 0,006 = 0,826
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—s

La profundidad critica antes del ensanche es h,, = 0,47 v, por lo tanto, tsan-
do la Tabla N.° 3 obtenemos para;

B, 03826 h
0 0y ass. Mo psgs h = 0724 = 138,
= o P4 o v U

vajores con que se verifica la pérdida de carga:

1,38 — 0,625
A—v-——---———~( ) X 0,21 = 0,0062
2g -
es decir, que el tanteo es definjtivo.
Hay que notar que en caso que se tenga después del ensanche un Bernoulli
menor que el critico que corresponderia al gasto en Ja seccién més angosta ante-
rior a él, tendremos en éste punto un escurrimiento eritico v no seré necesario cal-
cular la pérdida de carga para obtener el eje hidraulico de aguas arriba. Sien el
ejemplo antericr suponemos que la altura posterior al ensanche es 0,60 en vez de
. L
0,80 m, y que todo [o demds permarece igual, como la velocidad es ahj 7= 0,83 ms

serd;
0,832
B, = 0,60+ = 0,635 m.
2g
La profundidad critica de antes del ensanche es: h,, = 0,47, la suma de Bernoulli
3
critica es —Z—hw = 0,705 y la velocidad critica es U, = 2,/4. Si el eje fuera ligado

la pérdida de carga serfa:

U, = U 2,14—0,83):
U g )

=0018
2g 2g

‘A=5

Como este valor, agregado a la suma de Bernoulli de aguas akajo es atn infe-
rior a la suma de Bernoulli critica antes del ensanche, ahi hay escurrimiento critico.
En efectos

0,63 0018 <0705

Cuando ¢l exceso de suma de Bernoulli critico antes del ensanche sobre la su-
rra de Berroulli posterior a él es grande, puede suceder que e] resalto sea rechazado
ror la corricnte afluente. Para averiguarlo hay que hacer el trazado del eje hi-
dréulico del posible torrents v de las alturas de rfo hasta dende puede llegar en re- -
sclto, usando los métodes ordinarios que estudiaremos en los canales. En ese caso
no hay ensanche de la corriente aunque la canalizacién se ensanche. Estas observa-
ciones son vélidas para todas las formas de ensanches del lecho, aun para los bruscos.
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65. Longitud de ensanche.—Para terminar cuanto se refiere a ensanches y com-
pletar el trazado del eje hidraulico en los extremos de esta singularidad es Gtil co-

.‘5}\"
1_
|

é“:[\
; S —
| D e T e e e —

,
j{

: d
Fig. 142

nocer la longitud de ensanche, llamando asila
espacio necesario d (Fig. [42) para que Loda la
seccidn final de la canalizacién participe del
escurrimiento. Al tratar de los resaltos, hemos
hablado en especial de la longitud de resalto,
que es practicamente la misma longitud deen-
sanche, pues ésta como aguélla son el largo de
canal ocupado por el «liguido muerto» o torbe-
llinos que no participan de la translacién gene-
ral. '

Como apéndice de las experiencias hechas
en Chile, citadas anteriormente, se pueden dar
las siguientes expresiones experimentales para

los diferenies casos de ensanche que se indican. En ensanchamientos bruscos con
grada de bajada y variacién de ancho, en lechos rectangulares se puede dar la férmula:

4 oen(1e- Y] n (14 Y~ (25
PR ( h,,) "’( ha)

en que h, y h; son las profundidades sobre la grada y final, n ta relacién de anchos
y a la altura de la grada. Esta formula experimental es valida para las relaciones

L

. Q Lk
de secciones — = comprendidas entre l / T 11
s Lh, e Jl
15y 5 Enel grafico de la fig. /43 aparecen 0 P I /U c? o
los resultados de esta formula entre sus limi- '°f~(,~7 / Pl

tes de aplicacién.

Para ensanches paulatinos sin variacién 8
del fondo, la longitud de ensanche es, facil-

mente, superior al largo L, en que las pare- 6
des se abren. Se observe que la vena se une /
a las paredes, pero luego se separa de ellas / /

(fig. 142), para encontrarlas a una distancia 4
d, contada desde el comienzo de la singu-
laridad que obedece a la férmula experi- 2

mental,

a
;——comprendidas entre 0,25 y [ y razfn

T &

d 1
—_—=7 25 (1——— _— e
A n

TF

)
h,
12

N
.
)

/74

o (26

sen — ) Fig. 143
2

L
en que n es, como antes, la relacién de anchos i_ ¥ @ el angulo de ensanche,

C
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Esta expresion es vélida siempre que d sea superior a L, hecho que se verifica
en angulos superiores a 15¢, siempre que n no sea muy cercano a la unidad. A me-

I [l )

dida que el ensanche se hace pequefio, es decir, — =n, tiende a la unidad, la longi-
(i

tud de ensanche es igual a L, es decir que na se produce la separacién de la vena

que antes se indicd (1), El gréfico de la fig. /44 resume estos hechos ¥ da los valores

4
b
) ns= o]
el | 1
=10
em ot —
6 P ol I -_-_-— n= 8 = 5.5
[t _---'-_‘ gt ] n=,5=
A P _-" e | PI !
5 : ,/' S s = n=3_111
I ﬁ" o e
A iVt il i
P =
L1/ /4R - _ n=2
Vd — o
3 NG E R =T
/ - el
HE
Ly T
et i fi== ['? o
2 — =
I’J =] il
v e n=12
1 ! [ 1 -
o e
1" = 'iﬂ--- o im o ket ] - .
D B5° W 45 80° 75 90° 120° 159° 180°

Fig. 144

d
de T para el uso de la formula. En caso de a=180", es decir, en ensanches brus-
i

cos sin variacién de fondo, el segunde término de la ecuacitn se anula y podria
ponerse, simplemente, -

d i

—=72 I~ (27

{1 n .

(1) Esta unién inicial a las paredes y separacin pesterior, claramente puesta de relieve en la
fig. 142, significa una expansitn inicial mayor que la suave que le sigue. Vendria z explicar este
fenémeno el hecho constatado por los experimentadores chilenos S. Finlay y }. Altamirano (Pérdi-
da de carga por ensanches en canales no torrentcsos, 1926, pég. 2) que dicen: «Un hecho que tiene
una novedad prictica predominante es que la pérdida de carga no aparece realizindose paulatina-
mente a lo largo del ensurche, sino que, al contrario, se verifica muy réapidamente en las inmedia-
tas cercanias de Iz seccitn iniciul de éste, en furma tal que las observaciones presentan ghf una dis-
continuidad absoluta, ¥ que 'a pérdida de cai’ga ne aumenta sensiblemente hacia aguas ubajo.
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66. Embudos de entrada.— Los angostamientos paulatinos de la seccién de los
canales, como los conos convergentes de las singularidades en contorno cetrado es-
tan afectados de pérdida de carga debida dnjcamente a los [rotamijentas. Les es apli-
cable la ecuacidn de resistencia de agquéllos (1) que en funcidn de la altura de velo-
cidad final, se puede escribir:

\ gb ; Qe
. f o o, (28
tg ——
2
En secciones rectanpuiares o trapeciales se puede llamar « el ngulo que forma
cada lado con la direccién de la corriente, en caso general, en secciones de forma
cualquiera, su definicidn serd incierta. [in canales rectangulares que escurren comno
rios, alejados de la crisis, con pequefias velocidades, las alturas finales difieren poco,

Q2
de modo que la razon — puede tomarse camo la razén de los anchos. Con la anota-

0

{
cién del parrafo 62 seria — . El coeficiente b, en cambio, no tiene aqui un valor
p
n

(inico, pues, a pesar que estos embudos son siempre de seccidn revestida, & depende
del radio hidraulico. Més logico parece tomar valores sencillos de b que tratdndose
de paredes lisas, como es el caso de la prictica, pueden ser los siguientes:

Radio hidraulico U2 0,6 Im
b= 00003 0.0002 000017

v se tendrfi, en consecuencia,
gh= 0003 0,002 0.0017

El valor del coeficiente de resistencia varia, entonces, con la magnitud del em-
911

budo. La razén es, en general, pequefia al lado de la unidad, ademés, con va-

2.
lores aproximados de gh no es ldgico preccuparse de la exactitud del paréntesis de
la ecuacién (28, de modo que prescindiendo de esa razdn se pueden dar los siguientes

valores de A

L 5o e 200 250 30
02m= 035 011 007 0,03_5 0,017 0014 0012
para R= 06m= 023 0076 0046 0023 0011 0009 0,008
I'm = 0,20 0,063 0039 0020 0009 0008 0,006

(1) Ecuacién (31, del § 35, del capitule V, pag. 126,

6
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Coinciden con estos resultados las experiencias de los embudos del canal de la
Aluminium Industrie, hechas por Buchi (1), que en radios medios grandes de cerca
de i,5 m. y &ngulos cercanos a 3¢ han dado en término medio h;=0,66. También
coinciden las pocas experiencias chilenas en embudos de forma de boguilia asimila-

o
bles a los de pequefio angulo {menor de —2——= 5}, que con radios hidraulicos varia-

bies entre / m. y 0,5 m. han dado ), variable de 0,03 a 0,10

67. Remanse producido por los machones de un puente.—Este problema, que
consiste en determinar la diferencia de altura de aguas arriba y abajo del estrecha-
miento que provocan en una corriente los machones de un puente, es una aplica-
cidn de la teoria de los ensanchamientos bruscos v paulatinos. Pocas cuestiones
practicas han preocupado més a los hidraulistas, ya sea tedricos o experimentales,
que el remanso que praduce el paso del agua entre los machones de un puente, Sin
pretender clasificar ni abarcarlos 2 todos, basta citar a Dubuat (1786), Vicat (1836),
D’Aubisson (1840), Navier (1843), Weisbach (1855}, Rithlmann 1830), Wex (188%),
Montanari (1891}, Lorenz (19i0); Nagler (1917) v Rehbock (1919). Todos los
textos de Hidraulica tratan el problema, algunos con gran extensién, A la importan-
cia desmedida que se le ha atribuido al estudio del remanso que producen los ma-
chones del puente es necesario agregar que la gran mayoria de las {6rmulas experi-
mentales, ¥y aun las tedricas presentadas, son o de aplicacin muy restringida o
groseramente erradas. Weyrauch (2) hace notar, con un eciemplo, la discrepancia
enorme entre los resultados de las férmulas mas consideradas. ;A qué se debe esta
doble anomalia? La importancia dada al problema es debida a la aparicién del re-
salto y velocidadles peligrosas en el torrente que le precede, en los momentos de
creces. Esto sucedia en grandes corrientes bajo los puentes de albaitileria de ma-
chones muy anchos, que hoy dia tienden a desaparecer. La segunda, o sea la poca
exactitud de las férmulas propuestas es debida al desconocimiento de la energia mi-
nima que facilmente se presenta en las partes mas estrechas, cuando la suma de
Bernoulli de la corriente en la seccidon que sigue al puente es pequefia.

Las experiencias hechas en machones de puente han dado formas del eje hi-
drulico muy diversas, lo que ha desconcertado a los experimentadores, especial-
mente a los antiguos. kn realidad, la diversidad de formas corresponde precisamen-
te a los diversos casos que pueden presentarse, que podremos resumir en tres.
1.2 Eje ligado, es decir, profundidad de aguas arribe gue depende de aguas abajo.
2.¢ Eje desligado porque entre los machones se produce escurrimiento critico con
resalto al pie; y 3.° Eje desligado y resalto rechazado, porque la corriente entre los
machones tiene energia para producir un torrente, gue finulmente vuelve al rio de
aguas abajo por medio del resalto. El eje hidraulico del primer caso tiene la forma
de una depresién entre los machones. El segundo puede tener la forma de una de-
presion o ser un escalonamiente de un nivel més alto anterior, uno intermedjo en-
tre los machones y uno menor posterior que corresponde a la profundidad de aguas

(1) Beobachtungen dber Geschwindigkeitshdhen bei Profilinderungen in Kaniilen. ~Schweize-
rische Bauzeitung, de 21 de agosto de 1920,
(2) Hydraulisches Rechnen, Gltima edicién 1921, pégs. 238 y sgts.,
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abajo. El tercer caso serd siempre de eje hidraulico escalonado, siendo el escurri-
miento critico entre los machones seguido de un torrente de poca altura que regu-
pera el nivel de aguas abajo por medio del resalto. En el segundo caso, eje desliga-
do con resalto que cubre la napa, se produce aguas abajo del escurrimiento critico
un torhellino de eje horizontal o cilindrico liquido, como lo ilama Rehbock, situa-
do encima de la corriente, analogo al que se observa en los resaltos.

I'n Chile, este problema ha side resueito racionalmente desde que el profesor
Dn. Ramdn Salas dié a conocer su teorfa del escurrimiento critico (1914}, v hoy
dia, gracias a las experiencias hechas en ensanchamientos bruscos y paulatines 49
se puede hacer el céleulo de las pérdidas de carge con acierto. Puede determinarse
con precisién suficiente en todes los casos, la diferencia de nivel entre aguas arriba
v abajo de los machones de un puente y preverse con seguridad [a forma del eje
hidraulico.

Relbock v Béss (1819), en Alemania, distinguieron [a desligadura posible del eje |
hidraulico, observando los tres casos que dejamos anotades. Da Rehbock formulas
empiricas para el calculo del remanso en Jos tres casos v para los limites en que la
desligadura del eje v el rechazo del resalto se producen (2). Las expresiones que dan
la altura del remanso parecen muy acertadas y sus resulrades estin en entera con-
cordancia con el procedimiento racional que expondremos. Las formulas que dan los
limites entre los tres casos de eje hidraulico tienen pequefios defectos, debide, sui
duda, al hecho de no haberse conside-
rado en ellas el minimum de energia.

En un angostamiente producido
por los machones de un puente (3) se
pueden considerar cuatro secciones, La
final F (fig. 145), que, generalmente,
depende de las condiciones de aguas
abajo, pues en clla hay un rio’ En esta
seccibnya ha terminado laperturbacion
introducida por el machin. La D al
final del angostamiento, o sea, al em-
pezar el ensanche. La B, la seccién
tedricamente més estrecha por la con-
traccidn de la vena liquida qgue puede
provocar el machén y la A, dz aguas l,, VU VOO S —
arriba donde todo el ancho L de la co- : | !
rriente participa del escurrimiento. Et :
remansc que interesa determinar es 2, Fig. 145
diferencia entre las profundidades h,

y h,, siempre positivo.
Entre Dy E hay una pérdida de carga por ensanche, que depende en parte

(1) Experencias citadas cn los § 02 y 04

(2) Zur Frage des Briickensraues - Zentral bl. der Bauverwalt, 1919, N.» 37.

(3) Agquf suponemos lecho de forma invariable, es decir, sin socavaciones pusibles, que son
frecuentes en la realidad. Ese problemna es diverso del que aqui tratamos.
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de la forma geométrica de la punta de aguas abajo del machon. Segin las
experiencias de Nagler (Universidad de lowa EE. UUL
(19173 (1) la forma que menos pérdida de carga produce k

es la de doble curva (fig. 146), poco practica en una cons- = |
truccin vy a la cual se pegaz la vena. Es equivalente a ™25 . |
un ensarche paulatino de 4ngulo inferior a 30°. En caso ¥ N Tedele
de tener esta punta un éngulo 2 8, como en la figura [45

se tendrd un ensanche paulatino correspondiente a ese an- lig. 146

gulo, si no hay punta se tratara de un ensanche brusco.
Entre D y B habrd un ensanche de reaccidn debido a la contraccion de B; es-

te enzanche equivale, como se ha dicho en el § 62, a uno brusco sin variacién de

fondo y frotamientos, que habra que considerar si la longitud del machén es gran-

de. [.a contraccibn de entrada puede suprimirse practicamente con una punta de

forma adecuada. [.a mejor punta de entrada ¢s la ojival, cuvos arcos tienen un ra-

dio tres veces el ancho, segin Nagler, o solamente dos veces se-

ghan Rehbock fig. /47, pues no produce contraccién. Muchos ex- e D

perimentadores dan el coeficiente de contraccién, o relacién entre  ——

el ancho Gtil I ¥ el ancho [, entre machones Gnicamente en fun-

cion de la forma de la punta de entrada, lo que no puede gene-

ralizarse, pues depende en realidad del valor de [ Més racional l

s lo que hace Rehbock, de dar el ancho e 4+ 2¢, es decir, el to-

. » Fig. 147
tal del estorbo que el machdn ntroduce, en funcién de su ancho .
¢. LEsta relacion que Rehbock llama § tiene los siguientes valores (2):
. e+ 2
g=—T . E
e e
Puntas oiivales......... ... ... ........ 1,00 4]
Puntas semicirculares. .. ... ... ... ... .. F.20 10
Puntas de &ngulos 26¢.................. T-4+035send 0,175sené
Nachdn sin punta o de seccién rectangu-
lar (20 = 180%) . ... ... ... ..., i35 hizy

La cuntraccion vienc a valer € por cadz lado de un machfn, a una distancia
que es més o mienos 2e de la arista de entrada; de modo que a esa distancia de {a
entrada de la parte angosta se encuentra la seccién que hemos llamado B.

Entee By A hay un embudo de entrada, cuya pérdida de carga, de frotamien-
to dnicamente, le caleula por miedio de los coeficientes dados para ellos en el § ¢6.

Para ¢l célculo del remanso se considera la parte de la corriente comprendida
entre los ejes de dos machones contiguos, tomando el gasto correspondiente a la

lF . . - )
pa[-;eT' que es la relacidn entre el ancho entre dos ejes de machones contiguos

(1) Obstruction of bridge piers to the ow ol water. Proc. A. 5. C. E, (1917 y 1915},
{2y AbfAus, Stau un Walzenbildung bei flicssenden gewdssern, ete, Rehbock, 1917, pég, 10). No
consideramos la divisidn en superficies lisas ¥ rugosas, pues los frotamientos los calculamos aparte.
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v el ancho total de la corriente aguas arriba o abajo de los maghones. El remanso
z, queda dado por la aplicacién del teorema de Bernoulfi desde E a A, si agregamoes
a la suma de Bernoulli de E las pérdidas de carga £A del camino; la aplicacién de-
Bernoulli nos da:

U H e
hat 0 = kb oo+ EA
28 2z
y, eh consecuencia, el remanso serd:
Ups— Up?
z=h,,— hp= e L ZA (29
2g

Segin lo dicho, las pérdidas de carga son:

(Up—Ug)e (Ug—Ug)® Ugt
—_— Apg= ————— ) Apa=2Aga
22 ; DB 72 +.Jsp BA=Raa 5,

Agp=1§

estas férmulas son vélidas en caso de eje ligado. En caso de producirse el escurri-

miento critico en B, se tendrd en A una suma de Bernoulli igual a la critica de B

2 ” . LIBE th i

més la pérdida en el embudo  X,p -jf;:) a5~ ‘., eh este caso se puede escri-
8

bir en lecho rectangular, que es el Ginico que consideraremos entre los machones:

Use 3 hp 3+ Mg
h — = Mpg——= ————*h
at 2 5 st Ran > o
v el remanso z serfa:
F4 Xap Uy
= 2 hea— 2 —hg (30

En estes expresiones v en lo que sigue se indican las profundidades criticas con
el sub-indice ¢ v las letras de la seccidn respectiva.
Para conocer si ¢l gje es ligado o no, basta agregar al Bernoulli de £ las pérdidas

>

i 3 3
entre B v £ v comparar esta adicidn con e hen. Si— h g es mayor que ¢sa suma,
2

cs desligado v en /3 hay escurrimiento critico. Para averiguar si el resafto es recha-
zado, cuando hay er B crisis, basta trazar por puntes el torrente desde B hacia
aguas abajo, calculando a qué altura puede llegar en cada punto en resalto. Si las
alturas donde puede llegar son mayores que la del rio de aguas abajo, serd rechazado
el resalto.

[l caleulo es sencillo usando fa Tabla N.o 3 del capitulo 111, paginas 70 ¥ 71, de

3 . . .
2 procediendo respecto a las pérdidas de carga, como se ha indicado anteriormente.
(]
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En un ejemplo que va a continuacion se muestran todos los casos posibles de
gjes hidriulicos debidos a la presencia de los machones de un puente, y de paso da-
mos las férmulas empiricas de Rehbock, cuya coincidencia con estos célculos queda
de manifiesto, notando las pequefias deficiencias tefricas en los Imites de desligazén
del eje y de resalto rechazado.

EjesvpLo.~—Un canal de [0 m. de ancho de seccién rectangular, tiene un ma-
chén central y dos mitades laterales de las di-
dimensiones y forma que indica la figura 148 ' w1 |

Se pide determinar el remanso que se produce -———‘l—c-ﬂ:@y—jﬂ-—

por estos machones cuando escurre un gasto de [ s Jm: 5,,:

20 m*:s en los tres casos siguientes: a) La pro- 1 ! {
|l |

fundidad aguas abajo de Jos machones es de ——=— #m | & "’“}t?"“ i

2,5 m. b} Esa profundidad es de [,25 m. ¢) La ! :.is}.t !

profundidad de aguas abajo es de ! m. Entre ! i !

— I

A v E el lecho no tiene pendiente. i
En fa figura [48 se han sefialado las sec- A 8 D E

ciones interesantes para el cilculo del remanso. Fig. 148

El angulo del embude de entrada, igual en

nuestro ejemplo al de salida, es de 28 =52°20" v, por lo tanto, el coeficiente de re-

sistencia del emhudo de entrada es X, =0,609, pues los radios hidraulicos serdn

ayores de 0,6 m. Como TE = ?; = [ 43, el coeficiente & vale [,/0 mas o menos,
D 5

' e £
en el ensanche paulatine que hay entre I v . La contraccion en B vale .~ =
e

]

' 53220
={),i75 sen —y - =00785, o sea, e=0,0785 % 1.5§=01!8 m. El ancho Gtil al es-

currimiento en B es, pues, [p =37 — 2 X 0,/1/§=3264 m. La seccién contraida esti
0,24 m. aguas abajo del comienzo del angostamiento. El § de Rehbock vale 1,157,

Podemos suponer, come se dijo, que el gastose reparte por iguales partes entre
los huecos dejados por los machones, y estudiar el fendmeno por entre dos macho-
nes con el gasto correspondiente. En nuestro caso, el gasto entre machones es

Q=20><£ = 70><—5—-f::[0m;'5
L7 10 o

Las profundidades criticas, sumas de Bernoulli critico, etc. correspondientes a
este gasto en Jas cuatro secciones son:

(Sccctén]| 1 4 h, U, .iz”._ =. h‘i B = ihc
28 2 # 2
E 5 2 (0,741 2,69 0,371 1,112
D 35 (2860941 | 304 0,471 1,412
B 3254 3,07 10955 311 0,493 1.478
A 5 210,741 2,69 0371 1112




Curso de Hidrdulica General 569

"Caso a).—Es dato hy = 2,50 m. y por lo tanto se tiene:

2 Ug? .
Ug= —=0,8ms; ——-=00325; Bg=2533m,
2.5 2z
La pérdida por ensanche paulatino Apg, se calcula por tanteos; aceptando pa-
ra empezar a tantear, App =0,007, se tendria Bp=2,533+40,007 =2,540 m. a lo que

Bp 2,510 hp
sponde: ————— =27 == 2620, hp=2,46, Up=1,15;
correse nooen T % D oo
(f,15—0.8)
Ape=I,1 Oe———j— =0,006, quedando comprobado el valor deApg, pues puesre-

b

sulta practicamente igual al supuestz, el tanteo es definitivo.
hp
Entre D y 13, hay ensanche de reaccién, con jos siguientes datos: X, = W =2.62;

L 350
n=ﬁ = —j——zg = | 07, que daria: (1}
1
2,62%

i
X, = 7(2,62 + ) +V1,92——0,48 = 2,613

por lotanto: hg= X, X094/ =246 m. A esto corresponderia 7?"8—2 250 ~f£=2,59;
cf3 cB
es decir, un Bernoulli By=2,550 m. o sea que la pérdida es insignificante.

Hay que agregar la pérdida de [rotamientos en el trayecto BD de: 3-—0,24 =
=276 m. de longitud, que dada la poca diferencia entre las secciones terminales se
puede calcular simplemente multiplicando la pérdida de carga por unidad de longi-
tud correspondiente a la seccidn D por la distancia DB; Apg= JgX2,76. El valor
de J, obtenido por los procedimientos ordinarios de los canales, suponiendo un

12

U ‘
coeliciente de rugosidad n=0017 de Kutter es: H———--CZRD =0,0004. La pérdida de
fa

frotamientos es pues Apg=000/.
Agregando simplemente a la suma de Bernoulli de D la suma de las pérdidas

dadas por estos dos céleulos (dada la pequefiez de ellos), se tendrd By = 2,55 +-
‘ : U?

0,002=2,542 m.y por lo tarito hj=249X0,985=245" -~2--‘5=(),052. La suma de

" /

Bernoulli 2,552 m. es mayor que la critica que corresponde a la seccién B, y por
lo tanto el eje es ligado.
Ia pérdida en ¢l embudo de entrada es A,=0,009X0,052 =0,0005, que es tan

pequefia que no vale la pena agregarla a Bg. Se tiene finalmente B, =2,552; f%‘f =

(4

»

k
= 3,445; -14-23,41; ha=2,52m.

(1) Formula (7, del § 62,
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El remanso producido por los machories, es entonces z=2.52-—-250=0,02 m.
' z
Rehbock ilama «estorbor a la relacidn a=—Le—, entre la parte de ancho ocupa-

da por los machones v el ancho total de la corriente, vy llama «relacién de escurrij-
U

3
A-ghr_‘
Da para el eje hidriulica ligado, la {6rmula empirica del remanso,

mientos a la razéhw=

. U 2 .
z=ald—a(i—1)] [04ata®+947] |142u] Q_Z?E___ G

y como expresion simplificada, para los casos ordinarios (0,06 <a<0,16 ¥
0,03 << 0,12}, con error hasta de 169, la férmula:

s 2g (3la
3 0,0325
[in nuestro ejemplo con o =-75 © = —~~2——E"-—=(1,01’3 vy &§=1157

rendriamos:

| 1157—0,3%0,157] |1.240.09+0,0726] {1 +0,026] 0,3X0,0325=0,0!5 m.
4

U2
-Caso b by =123, Ug=16m:s; Zh =013m; Bg=138m.
4

I.a suma de Bernoulli minima que puede haber en D es la critica By = 1,412

Tanteando la pérdida de carga con la diferencia A = 1,412~ 1,38 = 0,032, que supon-
3.04—1.,6)

driacrisizen la seccidn, setiene Up=3,04d misyApg=1.10 w = 0,107, Co-

mo este valor €s mavor que el supuesto, en D no hay suma de Bernoullj critica. El

. : B
“tanteo definitivo corresponde a A = 0,057 m., es decir, Bp = {1,437 m.; D o—153;
(el

Ly

1165, hy = 1,097 Up =261 mis, que verifica el valor de pérdida
[P

2,61 —1.,6)2
Apg =11 —(—w—wm-)— = 0,057
2g

Entre D v B la pérdida de {rotamientos 2,64 X Jp =0,0034 X 2.64 = 0,009 vy
la de ensanche rusco no puede pasar del valor 8,002 que corresponderia a la exis-
tencia de la velocidad critica en B. Se tendria asi Bg=144 4+ 0,009 -+ 0,012=1,461,
que por ser menor que el critico es imposible, ¥ sencillamente en B hav escurri-
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miento critico con By = 1,478, El eje es pues desligado, pero muy cerca del limite
de ser ligado.
La pérdida de carga del embudo AB es 0,604 X 0,493 = 0,002 y la suma de Ber-
noull de A es B, = f 478 40,002 = 1,450 m., a la que corresponde Ay, == 1,38 m.
El remanso es, pues:

z=1,38—125 =013m,
Rehhock dice que el gje hidraulico es ligado cuando,
| (e 0,13) (w+ 0,046) < 0,048 (32
coma es dato e, despejando w se obtiene:

0048

w o —e—— — 0,046 {(32a
a4 0,13

introduciendo el valor a = 0,3 del ejemplo, esta ecuacitn da == 00656, es decir, que
el eje se desliga, o sea, hay escurrimiento critico s wZ 0,0656. En el ejemplo, ca-
0,13
so b), tenemos «w = 3 = 0,104 y €l gje es desligado, como hemos visto (1},
* Sin embargo, la expresion del [imite de Rehbock debe ser usada ccn cautela,
pues dice que para « =0, es decir, si no hay machones, el eje se desliga si

2
wo= = () 328, relacién que se verifica cuando la profundidad de aguas abajo

2ghg
es 1,24 de la critica en vez de ser igual a ella.
" El remanso, senin Rehbock, para el caso b) de eje desligado y resalio al pie

est4 dado por la expresion

2
r=[64+a(@—0] Qliafile—66)c Us (33
valida para 0,6 < a <03
0,13
Introduciendo los valores del caso £): e =03 ; w = I = (104 se obticne:

=111 0215X03+33X0104—6,6)03 X013 =0,14m.

Caso c¢.—hg =1 m.—Como esta profundidad es menor que la que desliga el eje,
se tiene sencillamente, como en el caso b), independencia entre aguas arriba y aguas

(1) El valor ©=0,/04 corresponde a hg = 1,26 m., que deja ver lo cerca del limite que esta la
piofundidad del caso b), h=1,25 m. Aplicando el teorema de Bernoulli generalizado g limite =

1,29 m.
7
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ahajo del machdn, pues en B hay cscurrimiento critico. Segin esto i, = [,38 m.
Por lo tanto,

2= [ 38106 =038m. .

1 trazada del eje hidrdulico del rosible torrente de I3 hacia £ revela que el
resalto es rechazado. La distancia d en que se verifica la expansidn total de la ve-
na obedece a la expresion experimental (26, que para el ingulo de ensanche de 53¢
. ‘ 5
20" y relacidn de ensanche n = ST 1,43, segiin el grifico de la figura /44, vale

i = 115 es decir d == 1,15 % 7 == §,75 m., es decir, que toda la seccidn participa
1
del escurrimiento, 5,75 — .5 = 4,25 m. més aguas abajo que el fin del machon,
interesa el trazado del eje hidraulico del torrente desde la seccibn B hacia aguas
abajo ¥ la ubicacién del resalto. Esta cuestitn es propia del estudio de los canales
eon meovimiento variedo, sin embargo la ponemcs acui para completar el proble-
mz. Ln la parte superior de la figura 145 aparece la planta de un machdn con la dis-

B
S ’////é

0,?9&5 azs
e N i o VN O s A !

Fig. 149

tancia d en que teda la seccion final empieza a ser ocupada por la corriente. Tam-
bién aparecen en esa figura las secciones que se han utilizado en el céleulo del eje
hidriulico, que £n nuestro caso, en que no tiene pendiente el forndo obedece a la
ecuacion;

B, = Bit [l

en que B, es el Rernoulli de la seccidn de aguas arriba, B, el de la seccidn de aguas
abajo. J,, la pérdida de carga «término medio aritméticor de las que corresponden
a esas dos secciones v { la longitud que separa ambas secciones. Ll cllenlo se hace
por tanteos valiéndose de graficos de Bernoulli v / correspondientes a cada seccibn.
l.os tanteos consisten en la verificacién de /! dada a priori cada vez. A continua-
ci‘n va el cuadre de valores caleulados de las alturss del eje hidraulico en las sec-
ciones desde la B hasta la 5 dela fisura 149, La 4ltima columna da las alturas hasta
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las cuales puede saltar el torrente en cada seccion. Como se ve, todas son mayores
que la profundidad def rio que realmente existe, que €s de I m.; por lo tanto se-
ré necesario calcular el torrente que puede saltar justamente & [ m.y después ubi-

: _ Fiy I
car ese punto del eje hidraulico. Ei célculo del resalto es entonces -—— = TR
i, i,

h
= 1,41, al que corresponde seqin el grafeo de la figura 137, 2= 071, es decir,
e

h,= 071 X074 =0,53 m.

Seccién | Ancho z;i“;ff o, | & J U Jm | Tt | Bomid mt]| daCresalio)

B 3,264 1,478 1 0,985 [0,0054

1 3,50 1,26 1,46% | 0,780 |0,0686(0,0070]0,008% 1,49 1,310
D 3,50 1.50 1,453 1 £,797 10,003250.0084:0,0126 1.454 1,004
2 40 0,50 1,448 | 0,625 [0,0120]0,01£0{0,005 j, 448 1,.40
3 45 1.00 1,434 0,525 10,0157(0,013:10,014 1,434 1,142
4 4.8 2,00 1,402 | 0,420 0,0:7010,0163|0,0327 1,401 1,120
5 5.0 2,15 365 {0,480 10,0162[0,01.(0,037 | 1,329 1,083

El calculo de las distancias entre las secciones 5y 6 de la figura 149 es €l ordi-
nario del trazado del eje hidraulico, que no es del ceso detallar agui. Para él se
tiene B, =1.365; s, =048 m.; J,=00162; y para h. =053, J,=00125%,
B, =1271; v peor lo tanto,

B,— B, 1,365 — 1,271 )
is-s= - **.'“—‘ﬁé,fivm.

] i
m 5 (0,0162 +,0125)

" La longitud del resalto obedece a la ecuacidn (19, del § 63, que reemplazando
valores da:

d, 1,00
L § (it
h, 053

= 1635
es decir, oy, = 1,635 X 074 = 1,22 m.

En consecuencia, 12 seccién £, fin de la perturbacién que introcuce el machon
estd situada aguas abajoa 575 + 6,57 --1,22=1354m, de la seccidn D

En la parte inferior de la figura 149 aparece dibujado el eje hidréulico del ca-
50 ¢, entre By E.

Rehbock da para el remanse, en caso de resalto rechazado, la expresion vé-
lida para a < 0,9:

2
z=(054+ a+19a% (%)F—— hy: (34
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reemplazando ‘en ella nuestros valores, tendriamos:
20N %
2={054403+ 1,5 X0O00243 10) —1=1,34—1!=034m.

El rech:azo del resalto se produce, seglin Rehbock, cuando
a = 0,05 4 (0.9 25 w) (35
o explicita en w
w072 w0 1376 ia—10 (35a
En nuestro caso, con a =03
wr— 0720+ 0,089 =10

@ =036+ }/ 0.04 (35b

w =056 & =0]16

Como @ es la razén T v si toma el valor 0,5 corresponde al escurrimien-
{

to critico, estas raices corresponden, la 0,76 a un rio, y la 0,56 a un torrente. La
raiz mayor de {5 es siempre inOtil, porque si hay un torrente en E, siempre ha-
bré resalto rechazade.

La rafz @ = 0,/6. corresponde a Ag = [,083 m. Con nuestra manera de calcular,
cse limite seria 23 m. en D; es decir, /.20 en E.

En resumen, podemes decir que e método racional expuesto coincide muy
bien con las expresicnes empiricas de Rehbock; los limites, sin embargo, que sepa-
ran los tres casos de posibles ejes hidraulicos dados por este autor, han de ser
comprebados en caso de duda, pudiendo en los demas casos efectuar el céleulo,
con suficiente aproximacién, por las férmulas de
Rehbock.

Al exponer un ejemplo por medio de este largo
céleulo, siguiendo el camino racional, no hemos per-
seclido otro objeto que hacer ver que el problema
tiene una perfecta solucidn por los métodos ordina-
rics de la Hidraulica, siempre que se considere la
posibilidad de producirse la energla minima, verda-
dera directriz de la discusidn.

68. Rejillas. —Como otra aplicacion de los ensan-
chamientos bruscos y paulatinos en canales deben
considerarse las rejillas que se introducen para im- Fig. 150
pedir gue sigan basuras o cuerpos flotantes. Entre
sus barrotes se verifica un escurrimietito andlogo al que provocan los machones de
un puente, como lo evidencia la figura 150, pues se verifica un ensanche de reaccion
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entre las barras que forman la rejilla y otro ensanche a la salida de los barrotes.
Generalmente van colocadas en canales de poca velocidad, de dende resulta que
la diferencia entre las alturas de agua entre los barrotes y después de la rejilla es
practicamente despreciable al fado de las alturas mismas, de modo que las veloci-
dades son proporcionales a los anchios y las alturas de velocidad, a los cuadrados
de los anchos. Con las designaciones de la figura {30, en caso de rejillas de seccion
rectangtlar se tendr{an las sisuientes pérdicdas de carga: a) entre los barrotes, ensan-
che de reaccidn:

b 2 Uy ] Uz
A= (‘—‘—1) "E* = (‘H‘“ —1)2--—b-
wb 2g p 2g

en esta expresion p se puede calcular con la pequefia tabla de valores dada en la
pégina 106 para contracciones incompletas en contornos cerrados, en funcién de la

b
~- T2l valor A, , en funcién de la altura

Us  Le b+s)a )
serias

» d » s
razén de los anchos o que agui serfa
§
o

de velocidad U posterior a la rejilla, notando que i = —Z p

I b4y
A= (_K_I) ( + s 36
o b
El ensanche brusco a la salida de la rejilla da un factor de resistencia,
b+ s z
he= ( b _")
de manera que la suma de las pérdidas de carga tendrén un factor de resistencia,
] 2
21:(—__1) (b+s)=+(b+s_f)= G7
A b b

Las experiencias de Krischmer v Spangler, hechas en el Laboratorio del Insti-
tuto de Hidrdulica de Munich (1926), bajo la direccién de Thoma, con rejillas de

. s
seccidn rectangular, con razones variables de /.15 a 2,13 confirman el racioci-

nio anterior, también lo confirman las de Fellenius y Lindquist, en Estocolmo {1927);
notando entre la aplicacién de la férmula (37 v las experiencias mismas, diferencias
pequenias en los valores de Zh. Esto viene a corroborar lo dicho anteriormente, que
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en los ensanches bruscos, por simple variacién de ancho, es valida la férmula de

Borda (1).

Las experiencias del Instituto de
Munich abarcan una gran variedad de
secciones de barrotes de rejillas v ade-
mas consideran el caso de corrientes
anteriores a la rejilla que forman en
planta con el plane de ellos un angu-
lo o. En la figura 151 aparecen algu-
nos de los tipos experimentados y a
continuacion los resultados experimen-
tales en los casos que se indican:

a} Rejilla rectangular de [0 mm.
de ancho v 50 de lurgo.

—— = 047 0350

[
uihe

" LEF mEnSIanes estIn en MR

055 0,60 065

g0 278 229 175 135 104
300 381 305 225 177 140

450 305 354 287 235 190

600 528 490 440 420 40!

#) Ixperiencias en tipes de formas diversas.

[.e Para a = (0

5\
H’(T)

con los sigujentes valores de 8:

tipo: I 2 3
B 2,34 1,60 071

4 5 6

Fig. 151

0,70
0,78
1,08
1,68
398

7
173 2,34 234 2,34

0,80
0,37
0,69
1,28
375

§
2,34

;

0,87
0,19
0,50
108

;7 . &
D Ao

(El niimero se refiere a la figura}.

(38

{1) He aqui la comparacién de la férmula (37 con las A experimentales del [nsticuto de Mu-

nich y de Estocolmo:
b

s+b
, férmula (37
A

Experiencia

Experiencia
de Egtocolmo

i

2,69 2,21

0,46

l de Munich = 278 229 135 078 057 037 017

047 050 060 070 075 080 0487 100

1,18 060 020 030 0,19 000
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que se indican, aparecen en los gréficos de la

2.2 Para dngulos « y los

qura 152 los valores de A

A

5

o >

i L
3 20° “0° Z2d v S &7 5° &k 0

Fig, 152

Todos los factores de resistencia anteriores suponen rejillas verticales; si van
colocados con la inclinacidon ordinaria, respecto a la vertical la pérdida de carga es,
practicamente, la misma. Si se coloca la rejilla vertical, pero formando en planta un
angulo distinto del de 90° con la direccitn de la corriente de un canal, aumenta [a
pérdida con el seno del dngulo de inclinacion.

Las experiencias de Lindquist coinciden en lineas generales, con las del Insti-
tuto de Munich, con las gnotaciones anteriores, él las resume en la férmula:

$ z [
A=psen al ———}) — {39
b4 Zg

en que « es el angulo que forma el plano de [a rejilla con la horizontal v p es un
coeliciente cuyos valores, dependientes de la forma y dimensiones de los barrotes
van a continuacion:

Forma y dimensiones del barrote: M
Seccion rectangular de 62 X 62 mm.... ... 7.1
» » » FOXOBOMIML. .o 6,2
» > s A3 XIS MM e 1,0
> » (aristas biseladas) de 50 X 6,5 mm.... 6,1,

» » » » de 71 X 6,5 mm,.., 6,]
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[nteresa, especialmente, el conocimiento de esta pérdida para calcular el peralte
que producen las rejillas en la cdmara de carga de las turbinas, pues ahf las ve-
locidades son pequerias ¥ puede aceptarse que el peralte es, simplemente, la pérdida
de carga.

EjempLo —En un canal de seccidn rectangular de 3 m, de ancho escurre un gasto
de 2,5 m2:s. con una altura de 1,2 m., en movimiento uniforme. Se desea saber
qué peralte sufrird aguas arriba de una rejiife de barrotes de seccién rectangular de
0,01 m. de ancho, que dejan un claro de 0,02 m, si la rejilla es normal a la corriente.

b
Tenemos, pues: s=0,0/, b=0,02 ¥, por lo tanto: ---—~—b~= (,67. [nterpolando

s+
en la tabla a) obtenemos: A=0,92 y por lo tanto la pérdida de carga, siendo la ve-
25 iz
locidad final U= ———— = 0,694 v =0,025, vale:
3x1.2 2g

A=092X 0,025 = 0,023 m.

El peralte que produce la rejlila en el nivel del agua, segiin las experiencias de
Munich, es, practicamente, 2,3 c¢m.

La férmula de Lindquist, para la forma mas aprosimada, hubiera dado A =
=0 (2 m. aproximadamente.

69. Codos y evrvas.—En los cambios de direccién de una corriente abjerta, se
produce, ademds de los frotamientos, una pérdida de carga, cuva causa nos es des-
conocida, Algunos autores la atribuian, especialmente en los codos, a una contrac-
cién de entrada. En corrientes abiertas la super(icie libre de una seccitn en codo o
curva no es horizontal, sino que es mas alta al lado exterior, debido a que las velo-
cidades del lado interior aumentan, v disminuyen las del lado externo, variando en
sentido contrario las cotas piezométricas (1} que son funcién de la altura. Ademas,
se genera, por la curvatura, uha aceleracion centripeta, debida al cambio de direc-
cién que se manifiesta por la fuerza de inercia que es
la fuerza centrifuga { fig. /53). Las particulas liquidas
que tienden a seguir trayectorias rectas se acumulan
al lado externo sobreponiéndose, perdiendo parte de
su zltura de velocidad v aumentando la cota piezo-
métrica. Lo inverso sucede al lado interno de la curva.

Fig. 153 E] fendmeno que se produce tiene contacto con el caso

de equilibrio séiido por rotacién en torno de un egje

vertical. Naturalmente, las velocidades de la préctica son pequefias e inicialmente

muy desiguales, de manera que se verifican muchos deslizamientos de filetes, lo que

produce frotamientos internos relativamente grandes, aunque guizés menores que en
una corriente recta.

Como generalmente se trata de rios o corrientes que dependen de aguas abajo,
la pérdida de carga se traduce en un perzlte del eje hidraulico anterior a la singu-
laridad.

(1) Idéntica & la observada por Yarnell v Pannell,



Curso de Hidréulica General 579

Daremos aqui, (Gnicamente, las expresiones experimentales que suelen darse para
el calculo de la pérdida de carga.

En codos de 97° dice Merriman que se pierde una altura de velocidad, que
puede computarse en la final. No hay experiencias de angulos distintos, de modo
que dada la coincidencia de la pérdida de carga del codo de 90¢ de un canal con la
que indica Weishach para tubos de didmetro superior a /0 em,, se puede tomar el
mismo valor del coeficiente » dado alld por ese autor, para los distintos dngulos.

En curvas en canales han dado expresiones varios autores. Boussinesq da para
canales de gran ancho [, y poca altura h, cuyo radio de curvatura medic p la {6r-
mula:

\ 22006 VL (40
h 2
Segin Humphreys Abbot la pérdida en una curva tendré un coehciente de re-
sistencia:

a=075 n sent o (41

en que n es el niimero de lados de un poligono gue se puede inscribir en el eje de
la curva con éngulo o de més o menos 30° entre sus lados Esta expresion es dedu-
cida de experiencias hechas en el Mississippi, ¥ podria escribirse: A =0,125 n.

Hughes y Safford dicen que no hay una ecuacidn satistactoria para calcular la
pérdida de carga de una curva de un canal y que comGnmente se estimz ¢n media
altura de velocidad. ‘

Los canales excavados en laderas, tienen, frecuentemente, un trarado sinusoidal
de curvas vy contracurvas continuadas. Estimando, segGn las experlencias y expresio-
nes de Scobey (1) el aumento sobre los frotamientos, de la pérdida de carga, que un
trazado de esta naturaleza ocasiona en la corriente, se puede calcular la pérdida
por metro corrido debida a las curvas continuadas.

En efecto, en paredes revestidas de concreto, se deduce de las observaciones de
Scobey, que el caleulo de la seccidn del canal puede hacerse usando un coeficiente
de rugosidad n de Kutter 0,003 mayor y en paredes de tierra 0,006 mayor que en un

canal recto.
1

Usando el valor de C de Manning (2) C=§i, la pérdida de carga por metro
n
corrido, suma de frotamientos y pérdidas por curvas, llamando m el aumento de n,
seria:
U {n+ m)*

Ji= Rg

{1) The flow of water in irrigation channels, 1913, pags. 47 y siguientes.
{2) Véase capitulo siguiente formula (7.
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Restando los frotamientos se tendria la pérdida de carga debida a las curvas
continuadas por metro corrido:

[
A=|{n+m)r—n2|—; 42
[( ) ”] R% (
o sea, un coeficiente de resistencia de:

% 2
- g {(n+m)’-—n’] = ""R;g (Znm -+ m2) (43

Poniendo los valores de m dados arriba v los de n correspondientes a conereto ¥

tierra, se tendré:

00017
Canal de concreto (n=0013;, m=0003) Ar= 1
By

{3a

0,0039
Canal de tierra (n=0027; m=0006) = T
R3

Con los distintos radios hidraulicos se tendra:
R= 020 0.50 I'm

[ concreto = 0,015 00045 00017
0.033 00100 00039

A en

1 tierra

{Continuard)





