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Curso de Hidriulica General

(Continuacion)

18. Variaciin de [a suma de Bernoulli en corrientes ahbiertas. Escurrimiento
critico. Velocidad de propagacitn de las ondag.—Como se ha hecho notar en el
ejemplo anterior, en los canales o corrientes abiertas que
escurren con movimiento permanente, fa cota piezomé-
trica que corresponde a cada filete es la cota del eje hi-
draulico, en la seccién, si descartamos la altura de pre-
sibn atmosférica. De modo que la suma de Bernoulli, B,
referida al fondo, vale: (Fig. 20)

a Fig. 20
B=hcosid o

2g

En las corrientes abiertas el 4ngulo i que ellas forman con la horizontal es
siempre muy pequefio; luego el coseno vale précticamente la unidad. De modo que
sin error apreciable puede ponerse siempre:

2

2g

B=h4a @

Ala pc:rmanencia del escurrimiento corresponde la invariabilidad del gasto:
: . _

Q=0 U=cte,

Si suponemos que & aumenta tendiendo a infinito, coma @ crece con h, U debe
disminuir tendiendo a cero. Si U es cero, U'/2g también Io es; por lo tanto, la
suma de Bermnoulli se reduce al primer sumando y vale infinito. Sia la inversa, k
tiende a cere, U tiende a infinito, y en consecuencia, la suma de Bernoulli cam-
bién vale infinito en este caso. Entre estos dos valores extremos de k, B tiene va-
fores finitos, v hay, por lo tanto, un valor de h para €l cual B es un minimo.

Para encontrar la condicién de minimo del Bernoulli, o sea la de la energia
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minima por unidad de peso, a gasto constante, bastaré derivar la ecuacién (27, e
igualar a cero la derivada:

B_,, U,
dh ¢ dh

Hemos considerado o igual a la unidad para hacer la derivada. Como el gasto
es constante e igual a Q1) tenemos:

dQ dtr dg
o O U
de donde
' dU U da
dh O Q dr

Un elemento de seccién df es el producto del ancho superficial { por la al-
tura elemental dh. Luego:

di

[=—o
dh
y por lo tanto

e V—E : @22
{

Las corrientes naturales no escurren, en general, con velocidades tan grandes
como la dada por esta expresion. Si llega la Naturaleza a producirlas y en corrien-
tes variadas artificiales provienen de una aceleracién de la corriente; de modo que
a vale practicamente uno, como se acepté.

La razén 2/! es una longitud; es Ia profundidad H que corresponde a un rec-

téngulo de superficie @ y ancho I Por eso se le suele llamar profundidad media.
'El gesto es '

Q=g g% (23

ecuacion que revela que para cada gasto y formea de lecho dados, quedan defini-

das las magnitudes de Q@ y del ancha superficial [ que corresponden a la energia
minima.
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L4 altura de velocidad que corresponde a la velocidad del minimo de energia es:

v_e H (24
g 21 2
La suma de Bernoulli minima es entonces
&
= . 25
B=h+ Y, (

La suma de Bernoulli minima separa las corrientes en dos grupos de carac-
teres antagénicos: las de profundidad mayor que la que a ésta corresponde, llama-
das rios, aumentan de energia unitaria con la altura; y las de menor profundidad’
o torrentes, disminuyen su suma de Bernoulli, contada desde el fondo, cuando su
altura aumenta. El trénsito de un tipo de corriente a otro es una crisis; por lo
tanto, el escurrimiento que se verifica con suma de Bernoulli minima se llama
escurrimiento critico. La profundidad de 1, como también su velocidad, son lla-
madas criticas.

Cualquiera energfa 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. Fn consecuencia, si las condiciones de escurrimiento
nos Ajan el Bernoulli en una seccién de aguas abajo, y hay aguas arriba de aque-
lla atra de menor ancho o cuva cota de fondo es méas alta, puede suceder que a ésta
corresponda, referido al fondo de la de aguas abajo, un Bernoulli minimo mayor que
el existente en la seccién de aguas abajo. En estas condiciones debe existir, Ber-
noulli minimo en la seccion de aguas arriba (1).

El razonamiento anterior, que es una aplicacién del principio de minimo efecto,
est4 ampliamente demostrado por la experiencia. Esto equivale adecir que hay casos
en que el escurrimiento se desliga, como dice Bdss, y es inGti] pretender encontrar
la velocidad, profundidad, etc., de una seccién de aguas artiba, a través de la
ecuacidn de la conservacién de la suma de Bernoulli, sin antes haberse cerciorado
que en todas las secciones dicha conservacion es posible porque las sumas de Ber-
noulli son mayores que la critica. Muy a menudo se encuentra esta desligazén del
gje hidraulico en la Naturaleza. Es frecuente en vertederos y en angostamientcs,
como el que se produce bajo las pilas de un puente. Es Gtil hacer notar, desde
luego, la frecuencia con que se ha errade al no considerar esta circunstancia y que
no pueden usarse muchas férmulas que no la tomen en cuenta. Iremos viendo, en

(1) Analogos raciocinios hacent M. Casler en Transactions of American Society of Civil Engi-
neers—tomo 94—Afo 1930—en un articulo <Stream flow in general terms», pég. 12; y Béssen
Berechuung der Wasserspiegellage (Karlsruhe 1919), pées. 36, 52 y en todo el folleto que esta ins-
pirado en estas ideas demostradas experimentalmente. Es, como dice Rbss en la pégina 52 de su
folleto, una extensidn a la Hidréulica del principio de Gauss, de la méxima economia o del minimo
efecto,
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ejemplos, durante el Curso, este interesante asunto y de paso haremos la critica
de algunas expresiones experimentales que no la tuvieron en vista (1),

Otro hecho caracteriza también el escurrimiento ctitico; su velocidad es la mis-
ma con que avanza una onda de traslacién. Como las variaciones de una corriente
e trasmiten por medio de ondas positivas o negativas de traslacién, se sigue de
aqui que éstas que podrdn remontar los rios, cuya velocidad es menor que la critica,
no podrén hacerlo en los torrentes, v que por o tanto, los rios dependen de varia-
ciones de aguas abajo v los tarrentes no. [Producido en una seccién el escurrimiento
critico, aguas arriba quedaré aislado de aguas abajo.

Una onda de traslacién es una elevacién o intumescencia (onda positiva) o una
depresién (onda negativa) que se propaga conservando su forma geométrica, Debe
su origen, en el primer caso, a la agregacién brusca de un volumen de agua o 2 la
introduccidn de un cuerpo sélide, v la onda negativa a la extraccidn repentina de
parte del agua

Las ondas se van trasladando y, al mismo tiempo, extinguiendo por efecto de
las resistenicias pasivas. Su paso por una seccién exige un movimiento en el agua,
en el mismo sentido de la traslacidn de ella en la onda positiva y en sentido inverso
en la negativa. E1 movimiento real del agua es de velocidad u mucho menor que
la V con que la onda se propaga. Esta Gltima es la velocidad de la forma geomé-
trica y para no confundirla con el movimiento del agua se le llama celeridad o
rapidez de traslacién. (Fig. 2/). Si por hipOtesis, paraz simplicidad de la demos-

Fig, 21

tracidn, suponemos un canal de seccidn @ de forma cualquiera, en reroso antes del
paso de la onda; ésta de altura despreciable e (negativa en la onda negativa), y
el canal adguiere al paso de ia onda una velocidad wu, izual en toda la seccidn, si lla-
mamos | el ancho superficial ¥ consideramcs la masa liquida comprendida entre una
seccitn anterior a la onda y otra en el medio de ella, despreciando !, al lado de @,
podremos escribir. '

V_‘a’tslmudtﬂ

expresién debida a que en un tiempo dt el volumen de Ia intumescencia en la

(1) Cuando en un angostamiento o sobre una barrera se produce Bernoulli critico por las ra-
zones indicadas, ¢l exceso de este Bernoulli sobre el de aguas abajo, se gasta en remolinos de gje
vertical v horizontal. Estos rernolinos han sido ubicades v experimentados por Rehbock en Karls-
ruhe {desde 1917 hasta ahora), que las llama rodillos, (en alemén «Walzenr, que los americenos
traducen literalmente eroilerss ). Mis adelante aludiremos a ellos,
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onda positiva, de que ha aumentado la masa considerads, ha sido obtenido porque
ha entrado en forma de un prisma de altura u dt y de seccion £.

En la onda negativa, por la depresion, la masa considerada ha disminuide un
volurmen V dt e[ en el tiempo df, lo que ha originado la salida de un prisma
u dat ©. De esa expresién se obtiene:

yo 28 w2t
el Q

que nos dice que la razén entre la celeridad de la onda v la velocidgd real de las
moléculas liquidas puarda la relacién de la seccion total © del canal con la de la
onda e !, por hipdtesis, despreciable.

Para encontrar el valor de V aplicamos el teorema de las cantidades de movi-
miento a fa masa liquida.

%th(ﬂ—!—el)

cubierta por la onds en el tiempo dt. El incremento de velocidad que recibe esta
masa en el tiempo dt es la velocidad u; haciendo la proveccién sobre un eje hori-
zontal, despreciando ¢! al lado de @, la derivada respecto al tiempo de las canti-
dades de movimiento seré:

o reemplazando el valor de u
Y
— Vel
g

Las fuerzas que dan proyveccién 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 totales es yQ e, si
volvemos a despreciar e [ al lado de . El teorema dice, finalmente:

lV‘ei='er

de donde V= Vg «5:— (26

que es la expresion de la velocidad critica.
Las experiencias de Bazin comprueban con gran exactitud la formula anterior,
este experimentador comparando con las celeridades medidas la expresion
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()

no encentrd discrepancias que excedan al [,5 %. En esta expresion U es la veloci-
dad del canal, que en sus experiencias no estaba en reposo, y &, como se ha dicho,
la altura de la onda.

EjEmpLO.—En un canal rectangular de 2,5 m. de ancho se han medido ondas
que remontan la corriente con velocidad de /.8 m :seg. v ondas descendentes con
velocidad de 3,3 m :seg. Determinar el gasto del canal. :

Si llsmamos [J 1a velocidad media del canal v V la velocidad de la enda, te-
nemos las ecuaciones:

V4 U=33
V—U=128
de donde V=255 m:seg.

reemplazando el valor de V de la formula (26 V = Vg ifm notando que en seceidn

rectangular % es igual a la profundidad h, se tendra:
255=fgh
h=0,662 m.

La seccién del canal es, pues, =25 X 0,662=1,655 m* y su velocidad, dedu-
cida dei sistema de ecuaciones, es U= 0,75 m :seg.
El gasto del canal, en consecuencia, es:

Q=0U=165X075=124 m3 s

19. Caleunlo de la profundidad eritica y del Bernoulli critico. Ejemplos y aplica-
ciones. —Interesa reneralmente en las cuestiones de Hidraulica el céleulo de la pro-
fundidad critica v de la suma de Bernculli critica que corresponden a un gasto co-
nocido en una cuncta o lecho de forma dada.

Si la seccién es de forma rectangular de ancho f, las condiciones de escurri-
miento critico se simplifican, pues la profundidad media /4 es la profundidad cri-

tica i1, Se tiene, pues:
u. =Ygk

o h,
2g 2
Bc = hc (2’7
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El gasto en crisis valdrd; Q=! hcl/g h,

~y

Llamando o= % el gasto por unidad de anche, se tiene:

g=hV g,

h, = Vq? = 0,468 ¢t (26

expresion que revela que la profundidad critica s6lo dcpende del gasto ror unidad
de ancho.

En la Tabla IN.° 1, la tercera columna da los gastos por metro de ancho corres-
pondientes a las alturas criticas de lz primera eolumra

En les canales parabdlicos en que:

2
la sgecibn es: Q= 5 Lh,
R o
la razon — vale: — = —h,
i { 3
. . 2
la velocidad critica es: u, = &y ke
1161 hC
la altura de velocidad criticaes: e
4
la suma de Rernoulli critica: B,= EB k, (2v
2 2
el gasto eritico: Q== 5 Lh Yy T B,
. L
2
y la profundidad critica: h, = V 7 (30
8 g n
1
3
0 sea h, = V5= 0,70 " (30a

es decir, que la profundidad critica de un lecho parabdlico es los 3/2 de la del rec-
tangulo de igual ancho superficial

Las secciones en sesmentcs de circulos son asimilables a secciones parabblicas
cuando fa altura es menor que el radio. También lo serén los segmentos de pequedia
flecha de los lechos naturales.
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" La Tabla N.° 2 da los elementos necesarios para el cilculo de profundidades
stiticas en lechos de forma circular. Estos elementos aparecen, dividiendo a la mag:
nitud que interesa, la potencia del radio necesaria para dar un coeficiente numéri-
co, asi h, altura, v{, ancho superficial, van dividides por r y @ por Adjunto ala
tabla va un grafico que facilita la interpolacion,

Las secciones triangulares que tienen poca importancia prictica, nos serviran
para estudiar las secciones trapeciales. En ellas la seccidn es:

Q=h*ig a

g o es la inclinacion de uno de los lados con la vertical si ambas inclinaciones
son iguales o la semi sume de ellas si son distintas.

El ancho superficial es: I=2hliga
o h
la altura media es: T 7
. o gh,
la velocidad critica: U=
] € )
u‘z ;Es
la altura de velocidad critica: =-
2 4
5 .
la suma de Bernoulli critica: Bc=—4— h, (31

el gasto ctitico es, por o tanto, Q,=hlftgal/g-

lvl &

Llamaremos gasto por unidad de inclinacion a la razon

_ Q . h,
Qa_ tg o "_hc g 3

Tl -
La profundidad critica vale h,= lf 2@ = 0728 Qg® (32
L . }

La Tabla N.c 1 da los gastos por unidad de inclinacién en la cuarta columna,
correspondientes a las alturas de la primera.

I.as secciones trapeciales, compuestas de parte rectangular y parte triangular,
han de tener una suma de Bernoulli critica comprendida entre (5 y [,25 h, ¥
profundiclades criticas menores que las correspondientes a recténgulos de  igual
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base. 1.2 seccion del trapecio es: @=b h+ i ig , (b es la base v t7 « la semi su-
ma de las inclinaciones de los lados). El ancho superficial es: l==b4 2 A tg o,

La velocidad critica es: ‘ uc=l/g.;b,..h.‘..j— hltge
b+2h g a

 hh +hifg e
El gasto en crisis serh: Q=(b &, + b tg ) |/g LTt 8 e
b-+2htga

De esta ecuacidn se podra obtener por tanteos h, si se conoce f); cosa en
todo caso larga.

La suposicidn de que el gasto que pasa por la seccidon trapecial en crisis es la
suma de los gastos que con la misma altura pasan por el recténgulo de ancho &
y los tridngulos de inclinacién iz o, da un error maximo de 59 por defecto en el
caso mas desfavorable que se produce cuando ¢l ancho superficial [=2,786 b (1),
Esta suposicién darfa:

Q=bhVeh +h7t a|/g

he
2

~ Mas facil es calcular con la férmula aproximada propuesta por el profesor
Salas Edwards (2) que dice que el inverso del cuadrado de la profundidad critica
es igual a la suma de los inversos de los cuadrades de las profundidades criticas
que producirfa todo el gasto pasando por el rectingulo y todo el gasto pasando
por el doble trifngulo de los extremos.

I (33

Esta expresién que evidentemente es exacta en los casos extremos b=0y
ig a={, produce un error que en el caso mas desfavorable (hb/ hy = 0.90) llega al

tres por ciento del valor exacto de A, En la Tabla N.° 1 se encuentran en la Gl-
tima columna los valores de f/h® correspondientes a todos los gastos por unidad
de ancho ¥ por unidad de inclinacién (3),

(1) Véase escurrimiento variado—Salas Edwards—1923—pagina 63.
(2) Escuerimiento variado, pig. 04. Esta ecuacién es:

1 i H 4,56 1,89

= 2 + ¥ 2 = +
ke %Y ( 2? )5 g8 Qu® (#a
gb ) gy a

(3) King, en Handbook of Hydraulies (1929), trae tablas para el cilcule de profundidades
gridicas en secciongs trapeciales (Tabla 109, pag. 349),
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EjeMpLOS.—Por una seccién parabélica cuya ecuacidn, referida a la vertical y
a la tangente horizontal que pasa por el punto més bajo es

h= L(_L)‘
4\ 2

pasa un gaswo de 0,425 m3/seg. Caleular la profundidad critica.

La expresién de la profundidad critica en lechos parabélicos dada anterior-
mente, es:

3
A Pl
2 g [2
. @
o ses, h, = _g 7

Poniendo aqui el valor de ! de la cuneta de nuestro ejemplo

2=16 h,
7 :
tendremos hp=—o <
& lé6g

Reemplazando valores

;
h.= VW 0.42 1
8)(16)(98'/_ =0,383 V0,425 =0,250 m.

;Cuél es la profundidad critica de un gasto de [ m?:seg. en una cuneta rec-
tangular de 2 m. de ancho?

En la Tabla N.° 1 frente al gasto por metro de ancho g=1!/2=250, ests
h,=0,295, haciendo una interpolacion,

;Cudl es la profundidad critica de un gasto de 2 ms:seg. en una cuneta tra-
pecial de /,6 m. de base y taludes de [ de base por 2 de alt:ura7

Usando la Tabla N.° 1 se encuentra:

2
El gasto por unidad de ancho q=—1—?=1.25 mi:s
d 3,04
ke
. s 2
El gasto por unidad de inclinacion Qg = 4ms:s

5 -
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I
=062
hq,:
1 .
= 4,02
h;

v segin la tabla se encuentra  h, = 0,50 m.
Con este valor de h_, si verificamos el gasto dado, tendremos:

i
2= 16X0,5 + 057X 5= = 0,925 v

= .2,’ .

l\)l**--

b=16+2X05X

Q
Yl 2,44 m,

Q
uc=VgT=2,0;?m:s

|41
Q=0 3T=1,94 m?: seg.

en vez de 7 m? :seg. con un error de 79, debido en parte a la interpolacién, La
verdadera h, es 0,512 m. que se diferencia de la anterior en 2,34 %, Gnicamente.
:Cuél es la profundidad critica del gasto de [ ms:s pasando por un acueducto

circular de 1,5 m. de didmetro?
Se resuelve por tanteos dandose alturas, de las cuales se pasa a la altura re-

Q
¥ —. En el cua-

h
lativa Py de la Tabla N.° 2 que nos da los demis valores; - I

dro adjunto van los tanteos.

h Q 2 Q Q Q
i - Sl il Mg il
h n @ Ir 1 i/g 1 V‘g !

0,75 10 1,571 0,884 0,785 0,589 - 240 - 2,12
0,375 a5 0,614 0,346 0,353 0,265 1,62 0,573
0,500 0,666 0.930 0,523 0,481 0,360 188 0,983

La Gltima columna del cuadro nos da el gasto en crisis. En nuestro acueduc-
to a h,=0,5 m. corresponde Q=0,983. Interpolando se encuentra que para el gasto

(=1 m?:s corresponde A, =051 m.
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La figura 22 muestra grificamente la variacién de la suma de Bernoulli con la
profundidad. Se ve que la curva tiene dos asintotas: la B=h y el eje de las
abscisas; pues cuando h =00, Ut/2g =0 ya

h la inversa si h=0, L*/2g = o y B=oo,
También, como se sabe, la curva mani-
fiesta la répida wvariacidn de k sin variacidon
apreciable de B en las cercanias del minimo

de la suma de Bernoulli.

yz Conocciendo la suma de Bernoulli se pue-
b2 den calcular prolundidades de corrientes abier-
L S tas de seccion rectangular de ancho !, en que
h : se conoce facilmente el gasto por unidad de

5 ; ancho; sin resolver la ecuacién de tercer gra-
08, - B doen h:

(¥ 3
bt

B=*h =
+Zg 2glh

Netando que segin la ecuacion (28:

2

hs =
(3 I g
se obtiene reemplazando: .
h 2
B=h+—"
+ 2 b2
Util resulta dividir esta ecuacidn por A, -
B h + hz? .
h, k" 2k €

En la Tabla N.° 3 estan tabulados los valores de B/h, correspondientes a las
profundidades relativas h/h, . El grafico adjunto a la ta-

bla también puede usarse con ese objeto (1). ’///-]

EjEmpro.—Un canal de { m. de anche (fig. 23) se
ensancha a 2 m. sin que el fondo varfe de cota. El
gasto que escurre es de /,2 m*/seg. Se pide determinar
la profundidad en la seccién de ! m. de ancho sien la
de 2 m. es de [,/{0 m. y es aplicable al teorema de Ber-
noulli.

Fig. 23

(1) King en Handhook of Hydraulics (1929), trac tablas para determinar las profundidades
de igual Bernoulli en secciones rectangulares (Tabla 106, pig. 34%), en secciones trapeciales (Ta-
bla 107, pags. 340, 347 y 34B), y aiin en seeciones triangulares, (Tabla IN.? 108, pig. 349).
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La velocidad en la segunda seccidn es

1,2
U ='-2—;-2— = 0,545 m-seg.
¥ segiin la Tabla N.© 1

2z

i
—— =001 m.
Zg

La suma de Bernoulli es pues, prescindiendo de a:
B=1J]04+0015=1[1{5m.
Para calcular la profundidad en la seccién de 1 m. de ancho, buscaremos pri-

mero la profundidad critica en ella.
El gasto por unidad de ancho es:

Segiin la tabla citada la profundidad critica que le corresponde es h,=0528 m.
o redondeando, A, =053 m,
La suma de Bernoulli refativa vale, pues:

=21

a la que cotresponden, segiin la Tabla N.o 3, dos valores de la profundidad relativa:

’. h”
=057 o = [ Q8
ke h,
de donde h'= 030 m. v A= 1,04 m.

La primera de estas dos profundidades es de torrente y la segunda de rio. Falta
la condicidn para decidir cual de ellas hay que tomar efectivamente. M4s adelante,
al estudiar las corrientes abiertas, la discusién indica cual de estas dos es la pro-
fundidad aceptable; tomaremos la de rio A=7,04 m.

En un ejemplc anterior (pag. 88) se - calculaba la profundidad y el coeficiente
a de una seccién, conocidas la profundidad y reparticion de velocidades en otra.
En general, puede prescindirse de & para el calculo de la profundidad, como lo he-
mos hecho en este caso; siempre que no resulte ella muy cerca de la crisis, pues,
entonces las variaciones de A son muy grandes con relacidn a las de la suma de
Bernoulli. Tiene entonces « alguna influencia por cercano a la unidad que sea
su valor,
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Si atendemos a que para determinar las condiciones de energia minima a gasto
constante anulamos las derivadas de ambas funciones, nos damos cuenta que ana-
liticamente esto equivale a determinar el mdxime gaste correspondiente a una ener-
gia unitaria constante. En este orden de ideas, la velocidad critica es la velocidad
del gasto maximo:

v el gasto méaximo seré:

Q
Qg = Q 3'—[—

Si solamente nos referimos a secciones rectangulares: @ = 1!k, se tendri:

Q= 1h, VE—I;;, ecuacion ya sentada para el gasto critico. Como k, en funcion de
la suma de Bernoulli vale h,= 2/3 B, tendremos:

-2 ]/z
Qméx_ 3 [ B ?gB

Luego, el gasto maximo por unidad de ancho en funcién de la carga, es:
Gos=0385 BY 2¢ B G5

Si en la ecuacién de la suma de Bernoulli para secciones rectangulares expre-
samos U/ en funcidn de (), como va lo hicimos, se puede escribir:

h

! o A Y ; B=h s
—B—ns ERNA L b +3g£=h=
[LF:]
o7
06
11
04

dad de ancho % =g tendremos:

T

i

| I
-_—_i—---- T T Despejando aqui el gasto por uni-

.‘ }

i

T

; i |
03 —————1 ot
| s i
02 f+— i

4 1
o - T

a=hV2g(B—h (36

|
|
|

o

Dividiendo la ecuacion (36, por la (37,
Fig. 24 obtenemos:

a By B—h

= 70,385 Bt

%) 02 03 0e @5 06 07 98 09 :g.
max

c.!ma.t
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La altura A puede variar desde 0 a B. Llamando K a la razén h/B, pode-
110 poner:
q K (I — Q%

=t U 28K (I KO
Qo 0,385 ( ” _ &7

Sidames 2 K valores comprendidos entre (' y I, se obtiene para la razén
4/ Gmsz los valores anctados en el cuadro siguiente:

K 0,00 005 0,10 0,1% 0,20 0,20 0,40 0,50 - 0,60
af] 0,00 0,126 0,247 0,358 0465 0653 0805 0919 0958
imix

K 066 070 .75 0,80 0,85 0,50 0,94 .97 1,00
q

Imax

100 0599 0975 0926 0855 0738 03598 0426 0000

En el grafico de la figura 24 estd representada la variacién del gasto con re-

R h
lacién al gasto méximo en funcidn de esta altura relativa K = B

20. Potencia hidranlica.—Cuando se dispone de una suma de Bernoulli o ener-
gia por unidad de peso i/, basta multiplicarla por el pesc que en lz unidad de
tiempo escurre para obtener la potencia hidriulica que ella representa:

N=+ QI - Kgm/seg.

Esta potencia se acostumbra a computar en caballos, que equivalen a 75
Kgm :seg., o en Kilowatts que valen 102 Kgm : seg.

A
75

yQH
102

N [1:P] = [KW] (38

Para calcular la potencia que se puede obtener en el 4rbol de un motor hi-
dréulico, habremos de quitar las pérdidas que se producen en la transformacion de
la energia hidriulica en mecénica y las puramente mecénicas. Estas pérdidas deter-
minan el rendimiento del motor hidraulico, llamando asi a la relacin entre la po-
tencia hidraulica utilizable o que la méquina devuelve v ia total que a ella se le
suministra. El caleulo del rendimiento es propio del estudio de las méquinas. Su-
pondremos aqui, para simplificar, que vale 0,75, valor que introducido en la pri-
mera de las expresiones (38, da como expresion de la potencia til:

HX075
Nu=&7§x———=10 Qi [HP] (30
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Esta ecuacidn nos dice que la potencia que da uvna motriz hidraulica es
10 veces el producto del gasto en m3/seg. por la suma de Bernoulli disponible, en
metros.

21. Pérdidas de carga.-—Hasta ahora hemos tratado del liquido perfecto, al que
es aplicable el teorema de Bernoulli, En la Naturaleza los liguidos son viscosos, es
decir, en sus movimientos se generan resistencias, componentes tangenciales de las
presiones, que tratan de retardar los deslizamientos, llamadas por analogia frota-
mientos. Ademas de estas [uerzas que absorben energia de la corriente, sucede que
frecuentemmente por efecto de la forma de la canalizacion se producen choques de
las masas liquidas més veloces con otras menos veloces. Estos choques generan
remolinos que absorben en cortos trechos partes a veces considerables de la energia
que posee la corriente. En realidad, todas estas aksorciones de la energia de la
corriente son transformaciones de la energfa hidrulica en ealor, que no aparece de
manera muy sensible. Si recordamos que el equivalerite mecénico del calor es
427 Kgm. por caloria y se observa que este calor, a més de calentar el liquido, se
trasmite a las paredes y se irradia al aire, resulta pequefifsima la elevacidn de tem-
peratura del liquida. Calculemos, por ejemplo, la transformacién en calor de 7 m.
de suma de Bernoulli en una corriente cuyo gasto sea / m? ;seg., sin irradiacidn ni
pérdidas de calor por las paredes.

El nimero de kilogrametros que en la unidad de tiempo se transforma, serfa:
1000 X I =1 000 Kgms. o sea, se obtienen: [ 000 1 427 =2,34 calorfas que elevarfan
la temperatura de los I 00 Kg. que pasan en un segundio, en: 2,34 : 1 000 =0,00232%
grados centfgrados.

Sin conduccidn nj irradiacidn, la corriente seguirfa desde ese punto con un au-
mento de 0,002 grados de temperatura que, como vemos, €s inapreciable,

A esta transformacién de energia se le llama en Hidréulica, pérdida de carga o
pérdida de Bernoutli, denominacién que corresponde al hecho de que la energia hi-
draulica transformada en otra no vuelve nuevamente a convertirse en suma de
Bernoulli y por lo tanto, se ha perdido para la corriente.

En las corrientes naturales es evidente [a pérdida de carga. En efecto, imagi-
nemcs un rio de los de nuestro pais, cuya ceta piezométrica injcial sea de 3000 m
sobre el nivel del mar, y la final, cers. Sisuponemos nulz la altura de velocidad
inicial, la diferencia de 3000 -—0=3000 m., debfa corresponder, si se conservara
la energia unitaria de la corriente, a la altura de velocidad final, ¥ por lo tanto, de-
bia escurrir con una velocidad final de UJ =Vm.= 242 m : seg., velocidad
que 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 turbulentss de cardcter local, que son facilmente per-
ceptibles, verifcadas en cortes longitudes.

Ademnds de estas pérdidas, hay que considerar la absorcion de energia que se
efectliz entre el liguido v la pared y lus reaccicnes mutuas de las masas liquidas
que acompafian a todo el escurrimiento, denominadas por esto, pérdicps de carga con-
tinuas o resistencia general. Esta clase de pérdidas de carga llamadas fretamientos
hidrdulicos, se subdividen en dos clases, esbozadas al enunciarlas: frotamizntos pa-
rietalgs, o sea, accicnes entre el fiquido y la pared, que son los que més energia de



138 Anales del Instituto de Ingenieros de Chile

la corriente absorben; v frotamsientos interiores {muche mas propiamente llamados
frotamientos que los anteriores): acciones ¥ reacciones de un filete con los que lo
rodean, que se deben a la viscosidad del liquido, o la turbulencia, y = las diferencias
de velocidad de los filetes.

Las pérdidas de carga singulares que se estudian en Hidedulica se pueden
agrupar en tres tipos distintos: ensanchamientos bruscos, ensanchamientos meros
bruscos denominades paulatines, v cambios de direccidn de la corriente.

Se demuestra, haciendo hipétesis sencillas, que las pérdidas de carga singu-
lares, en una canalizacién dada, son proporcionales a la segunda potencia de la ve-
locidad. Se acostumbra, por eso, medirlas en alturas de velocidad, v asf se dice que
en tal curva, en tal cono, se pierden tantas aituras de velocidad,

INo quiere decir que efectivamente la velocidad de la corriente baje en lo que
correspende a la pérdida, sino Gnicamente que se compuia el Berneulli perdido en
alturas de velocidad. Estas pérdidas singulares van acompafiadas de torbellinos
o remolinos, cuyo eje no sz traslada v en cuya agitacién se absorbe el Bernoulli.
Estos torbellinos, que los autores franceses han lamado impropiamente liquide
muerly, han sido [lamados, como se dijo, en una nota, anteriormente, por Rehbock,
rodillos («Walzen»),

Las pérdidas de carga continuas o frotamientos, las estudiaremos en el capi-
tulo siguiente, al tratar de la ecuacidn general de las corrientes, Las pérdidas sin-
gulares serdn estudiadas con los pocos medios que aun posee la Hidraulica, en cada
caso especial, en las singularidades. Conviene, sin embargo, notar desde luego la
forma que se da a la ecuscién fundamental de 14 Hidraulica haciendo intervenir
la energia disipada.

Si a la suma de Bernoullj de una seccidn de la corriente se agrega la energia
perdida en el trayecto, se obtendrs la cnergia unitaria incial. Se acostumbra a lla-
mar A a las pérdidas de carga. Segfin esto;

pl U]z po Uaz
n+—+am +ZA=z+ + @
¥ 2z ¥ 2g

Si las pérdidas son singulares se llama X al Jacior de resistencia o nimero,
que multiplicado por la altura de velocidad, da [a pérdida de carga, vy asi, si todas
son pérdidas singulares, se puede poner:

ZA=Z ) ik
= 27

Las pérdidas continuas o de frotamientos por unided de longitud se [laman, J,
y valdrén en un trayecto [
~t
j Jds
o



Curso de Hidrdulica General 139

En una corriente habra, en general, pérdidas de ambas clases, y se tendra:

L= t
ZA=Z A — +fjds
28 o _

y por lo tanto, se puede escribir:

Le Lr
z—]—£ +a——+Zn
¥ 2g

2 i
—:—[ J ds=Cie.
Zg o

Esta ecuacidn, que es de uso frecuente, es lo que algunos autores, como Spa-
taro, han llamado Teorema de Bernoulli generalizado.

TABLA N~ 1
ALTURAS DE VELOCIDAD Y ALTURAS CRITICAS

OpservaciON.—~La tabla puede usarse con los puntos o comas, notando gue a
la puntuacién de partida corresponder: los valores de todas las columnas en un reglén

horizontal. Asi por elemplo a H=002 corresponden VEI-T= 0,626 etc. y para

H=2 valor que se halla en ¢l mismo sitio VZg} = (.26,

— — T 1

H VigH H,]“gH H? l/ P % g

0,01. 0,443 0,003.13 0,00002.21 1.0G00,
0,01.05 0,4.54 0,003.37 0,00002.50 0.9100,
0,01.1 0,464 0,003 .61 0,60002 .81 0.8300,
0,01.15 0,4.75 (1,003 .80 0,00003.14 0.7600,
0,012 0,4.85 0,004.12 0,00003 49 0,6900,
0,01.25 0,495 0,004.37 0,00003 87 0.6400,
0,01.3 0,5.05 0,004 .64 0,00004.27 0.5900,
0,01.4 0,524 | 000519 (,00005.13 0.5100,
0,015 0,542 0,005.75 0,00006.10 0.4400,
0,01.6 0,5 .60 0,006.34 0,00007.17 0.3900,
0,01.7 0,5.77 0,000.94 0,00008.34 0.3500,
0,018 0,594 0,007 .56 0,00006.62 0.3100,
0,019 0,6 10 0,008.20 0,00011.01 0.2770,
0,02. 0,6.26 0,008.85 0,00012.52 0,2500,
0,02.1 0,642 0,009.53 0,00014.15 0.2270,
0,02.2 0.6.57 0,010.22 0,00015.39 0.2070,
0,023 0,671 0,01092 0,00017 76 0.1890,
0,024 0,6.86 0,011.04 0,00019.75 0.1740,
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H Y2~ HViH e _’} %,«
0,02.5 0,7.00 0,012.37 0,00021.9 0.1600,
0,02.6 0,7.14 0,013.12 0,00024.1 0 1480,
0,02.7 0,7.27 0,013.89 0,00026.5 0.1370,
0,02.8 0,7.41 0,014.67 0,60029.0 0.1280,
0,029 0,7.54 0,015.46 0,00031.7 0.1190,
0,03. 0.7.67 0,016.27 0.00034.5 0.1110,
0,032 0,7.92 0,017.92 0,00040 5 0.0080,
0,03.2 0,8.16 0,019.63 0,00047.2 - 0.0870,
0,03.6 0,8.40 0,021.4 0,00034.4 0.0770,
0,03.8 0,9.63 0,023.2 0,00062.3 0.0690,
0,04. 0,8.85 0,025.0 0,00070.9 0.0620,
0,04.2 0,9.07 0,0269 [ 0,00080.0 0.0570,
0,04.4 0,929 0,028.9 0,00085.9 0.0520,
0,04.6 09.50- | 00309 0,00100.5 0.0400,
0,048 0,9.70 0,032.9 0,00111.7 0.0430,
0,05. 0,9.90 0,035.0 0,00123.7 0.0400,
0,05.25 1,0.14 0,037.7 0,00139.8 0.0360,
0,05.5 1,038 0,040.4 0,00157.0 0.0350,
0,05.75 1,062 0,043.2 0,00175.5 0.0300,
0,06, 1,0.84 0,046.0 0,00195.2 0,0278,
0,06.25 1,1.07 0,0489 0,00216. 0.0256,
0,06.5 1,1.29 00519 0,00238. 0.0257,
0,06.75 1,1.50 0,054.9 0,00263. 0,0219,
0,07. 1,1.71 0,058.0 0,00287. 0.0204,
- 0,07.25 1,192 0,061.1 0,00313. 0.0190,
0,075 12.12 0,064.3 0,00341. 0.0178,
0,07.75 1,232 0,067.5 0,00370. 0.0166,
0,05. 1,2.52 0,070.8 0,00401, 0.0156,
0,085 1,2.91 0,077.6 0,00466. 0.0138,
0,09. 1,328 | 00845 0,00538. 0.0123,.
0,095 1,363 0,001.7 0,00616, 0.0111,
0,10. 1,4.00 0,099.0 0,00700. 0.0110,
0,10.5 1,4.35 0,106.5 0,00791. 0.0091,
0,11 1,4.68 0,114.2 0,00888. 0.0083,
0,115 150l 0,122.1 0,00093, 0.0076,
0,12. 1,5.54 0,130.1 0,01104. 0.0060,
0,12.5 1,565 | 01383 0,01223. 0.0064,
0,13. 1,596 0,146 7 -0,01349. 0.0059,
0,14. 1,657 0,164.0 0.01623. | 00051,
0,15. 1,7.15 0,181.4 10,01929, 0.0044,
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0,16.
017,
D,18.
019,
0,26,
0.21.
0,22,
0,23,
424
0.25.
0,26.
0,27,
0,28
6,29,
0,30
0,32,
0,34.
0,36.
0,40.
0,42.
0,44,
0,46.
0,48.
0,50,
0,52.5
055,
057.5
0,60.
0,625
0,65.
0,67.5
0,70,
0725
0,75
0.,77.5
0,30.
0,55,
0.0,
0,95,
1,00.

VI

1.7.71
1825
1.8.78
19,30
1,0.80
2,04
2,08
212
217
2,2.1
22.6
2.3.0
2,34
13.8
247
2,5.0
258
2,6.6
273
280
2,8.7
2,9.4
3,00
3,0.7
1.1.3
3.2.1
328
330
343
3.5.0
3,57
3,0.4
37.0
3,7.7
283
390
3.9.6
£2.0

432

4,473

i~ e i
HYeH H? 1.; - i
200, .00,
0,219, 00035,
0,273, 0.0021,

0350,
0,280,
0.301.
0323,
0,345,
2365,
0,391,
0,415,
0,47,
0,464,
0,430,
0,514,
0,567,
0621,
0,676,
0,733,
0,792,
0.852.
0914,
0,077,
1,041,
1107,
1,191,
1,277,
1,365,
1,455
1,547
1,640,
1.77%.
1,833,
1923
2030,
2140,
2,240,
2,450,
2,670,
2,900,
3130,

ARG,
063960,
004470
5.05030.
0.05620.
0.06250.
0,06920.
0.07530.
0.0%200,
(,09180,
0.100620.
0,1010.
G, i12820.

C0,14920

0,17210.
0,157010.
0,22400.
0,25300.
0,28400.
0,3 18064
0,35200.
0,39100.
0,44200.
0,49760.
0,55500.
0,61700.
0,68400.
0,75400.
0,82000.
0,906700.
0,99100.
1.07800.

7000,
1,26700.
1,47400.
1,70100.
1,54700.
2,21000.

000277
0.0025,0
0.0022,7
5.0020,7
0.0018,9
0.0917,4
0.0016,0
0.0014,8
0.0013,7
0.0012,8
0.0011,9
0.0011,1
6.6009,8
0.0003.7
0.0007.7
0.0065.0
0.0006,2
0.0005.7
0.0005,2
0.0204,7
0.0004,3
0.0004,0
0.0002,6
0.0003 3
0.6002,0
0.0052.78
0.0062,56
0.0002,37
0.0002,19
0.0002,04
€.0001,90
0.0001,78
0.0001,66
0.0001,56
5.0001,58
0.0001,23
A.0h01,11
5.0001,¢




ACUEDUCTOS CIRCLLARES.

TABLA N.* 2

ELEMENTOS PARA EL CALCULC DE LAS PROFUNDIDADES

CRITICAS
k Q ¢ Q
T e T T
0.00 0.00 0.00 0.00
0.10 0.0578 0.872 0.0746
020 0.01635 1.20 0.130
0.30 0.2955 1.428 0.207
0.40 0.447 1.600 0.279
0.50 0014 1.732 0.353
(.60 0.793 1.838 0.432
070 0.980 1,808 0.513
(.80 1.173 1.8 0.599
0.90 1.371 159 0.690 benlt-od)
1.00 1.571 2.00 0.785 0= 2 (g -img)
.10 1771 1.99 0.886 L=22 ang
1.20 1.960 1.96 1.005 O _ ©-.4m0
130 2,162 1.908 1.13 ] $amg
1.40 2.349 1.838 1.281
1.50 2.528 1.732 1.45
-~ 1.60 2.694 1.60 1.08
1.70 2.846 1.428 1.995
1.80 20978 1.20 2.48
1.90 3.083 0.872 352
200 3.142 0.00 co
§2 - 2 W I
8| Llmenas pyo of ‘ BENNES. ;N EEEERENE]
Ak de AT oy ;}/—:f‘ ' .
15 | Crica e atvddvcios » i
CHHeres L | L4
4 — I ’I t
‘2 T "f_g_
Fl = a3z [
o8 Lo 02 k.—/’kg
a5 }-;/ '-7({ art
24 ] 2% 0 405 BF 05 0F a3 of
02 -1/
1 HEREER
o / E;
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TABLA N.* 3

143

RELACION ENTRE EL BERNOULLI ¥ LA ALTURA CON LA PROFUNDIDAD criTiCA

EN LECHOS RECTANGULARES

h B ...i B h B

hc ﬁ?':_ hc he he _’:
0.25 825 0.60 198 1,90 2.03
0.26 7.65 0.65 1.84 2.00 2.12
0.27 7.13 0.70 1,72 2.10 2.22
0.28 6.00 0.75 1.65 2.20 2.31
0.30 5.95 0.80 1,585 2.30 2.405
0.32 5.20 0.85 1,545 240 2,50
0.34 4.80 0.90 1515 2.50 2.59
0.36 4.30 0.95 1,502 2.60 2685
0.38 4.00 1.00 1,500 2.70 2.78
0.40 3.53 S 1.10 1,512 280 2.87
0.42 324 1.20 1,550 3.00 3.055
0.44 3.00 1.30 1,592 3.20 315
0.46 2.83 1.40 1.65 3.40 3 446
- 0.48 2.66 1.50 1.73 3.60 3.64
0.50 2.50 1.60 1.80 3.80 3,835
0.52 2.32 1.70 1.87 400 403
0.55 2.20 1.80 1.93 420 - 418

Esta tabla va en grafico a la vuelta.

{Continuard).
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