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Curso de Hidrmrlica General
(Continuaci6n)

70. Longitud de un rebaIse.-Una aplicacion importante de los vertederos es

hacerlos servir como rebalses de ttanques 0 de estanques EI problema para Ia Hi

draulica Teortca es un.camcnte el de ca1cular cl largo que debe tener el vertedero.
Se conoce e! gasto y se fija de anternano la forma de barre-a y de umbral. su al

tura y condiciones de aguas abajo. Generafmente se fija tambien la carga, por con

stderacjones que no es del case detailar. de modo que Ia unlca incognita es Ia 10n

gitud. Esca longitud queda dada per la ecuacion:

l�--Q=�
mh V 2gh

(44

71.. Canal de evacuacicn de un rebalse.c-Esre problema consiste en estudiar la

forma y dimensiones mas economicas que conviene adoptar. en el canal que lateral
mente recibe el gasto de un vertedero. Se presenta este problema en los rebalses de

tranques. Como el vertedero tiene un gasto constante por metro de largo, puede
considerarse que el canal de evacuacion aumenta su gasto en una cantidad cons

tante por metro corrido. El canal que evacua el caudal del vertedero es, pues, un

canal de gasto creciente hasta Irente al extreme del vertedero y despues sigue de

gasto constante. Un corte transversal del canal.

frente al vertcdero, cuyo esquema muestra la ji
gura 1.'4, haee ver que la napa del vertedero,
normal a la corriente del canal, produce en el una

perrurbacicn en el escurrimiento de esa corrien

te; si bien es cierto que el gasto de dicha napa es

constance par metro con-ide del canal, es cierto que

pueden ser dtferentes la altura It del agua del ca

nal y .Ia altura de barrera a, Y por 10 tanto, es Fig. 154

variable [a influencia de est.a napa transversal en

la seccton. Tendra quizas mas importancia esta perturbacion mientras menor sea el
ancho b del canal de evacuacion, y mientras menor sea su gasto, es decir, en los co

mienzos del canal. La perturbacion consiste, como revele la experiencia, en un tor

bellino de eje horizontal superior y otro inferior a Ia napa (rodillos de P.. ehbock),
indicados en Ia figura 154. Estos torbellinos acusan una perdtda de carga especial,
pues estan antmados de violenta rctacion.
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EI estudio racional de este fenomeno podria hecerse mediante la aplicacion
del teore-na de las cant.idades de movimientc, pero eso requiere el conocimiento

prev io de la forma de las trayectorias y especialmente de la repart.icion de presio
nes en Ia seccion, que con esos torbelllnos transversales al escun-imiento no se pue
de pretender sea la ley hidrostatica. Sin embargo, algunos autores como Hinds. (1)
y otros, han sentado 13 teorfa de esta singularidad sabre Ia conservacion de las can

tidades de movimiento, como en los resaltos, perc no nos parece aceptable Ia for

ma sene ilia de dicha aplicacicn ni los resultados experimentales dan, como era 16-

gico, base suficiente para prescindir de la perturbacion de la napa en la seccion (2).
En el estado actual de Ia Hidraulica podemos decir que no esta estudiado ra

cicnalmente esre problema. En Ia prectica, sin embargo, puede procederse con coe

ficientes que den seguridad, pero no la mayor economia. La seguridad, es decir, la
ubicacion del eje hidniulico entre ciertos limites no ofrece dudas. En Hidraulica

Aplicada, se puede procedcr bajo las siguientes normas aproximadas para fijar la
forma y dimensiones del canal Irente al vertedero: a) La primera condicion es Ajar
el eje hidraulico del canal de manera que no peralte la carga del vertedero que 10

alimenta: b) 50n dos variables Ia hondura y el ancbo de la seccton: ambas son, ade

mas, variables a 10 largo del canal y Ia relacion entre elias, en Ia seccion, depende de

consideraciones externas (mayor coste de excavaciones en ancho 0 en hondura}; c) Es
conveniente que frcntc a1 vertedero todo cl escurrirniento sea como un rio. Los torrentes

cercanos a la crisis estan facilrnente afectados de grandes ondulaciones superficiales par

pequefios errores de construccion, y los torrentes, en general, afectados de grandes altu

ras de velocidad, pucden dar, por la incert.idumbre de los calculos deesta singularidad,
ocasion a rcsaltos que alterarian el eje hidraulico previsto (3); d) Es ut.il al fin del verte

dcro, es decit, donde comienza el gasto constante en el canal, calcular una seccion de

escumiento crft.ico (<<contreb' de Hinds) que asegure el paso del rio frente al vertedero
al torrente que es econ6mico siempre colocar, aguas abajo. A este respecto es in

teresante consignar aqui, que en Chile se hablan calculadc cn esta forma los cana

les de cvacuacion, antes de la publicaeion de Hinds; e) El caiculo se here dismi

nuvendo de la seccion normal una parte cercana a la barrera, que no participa del
escurrimiento general del canal (separado por la linea ,\IJ.\-' en la figura li4). Esa

disminucion se hare dibujando precisamente secciones y par una estimacion aproxi
mada prudente. Con el resto de seccion, que es en realldad la que se toma para el

calculo, se hara esce par la expresicn general:

que es la misma f6rmula (54, del § 59 del capitulo anterior. Es verdad que ella,
solamente, tome en cuenta los frotamientos, pero es tambien cierto que Ia seccion

(I) Side channel spilways : hydraulic theory, economic factors and experimental determina
tion of losses. Proceedings A_S.C.E.---sept., ICJ25.

(2) Las diferencias entre los cfilculos de Hinds y los datos expertmentalca son iguales a las el

turas de velocidad puestas en juego. No era nec�ario hacer teorla esp�c:al para obtener esos resul-
tados.

.

(3) Expcriencias del \'ertedero de Arrowrock, 1923-Proceedings citado.
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ha sido castigada, 10 que equivale a tomar en cuenta la otra perdida de carga de

Ia napa que cae transversalmente.

Par medic de esta formula, part.iendo de una seccion dada, conoctdos en ella

todos sus elementos, se ver-itican las de otra no muy alejada ni muy distinta. Se

comprende que aSI se puede if fijando y variando el ancho y la pendiente del lecho.

EI calculo es ana logo al indicadoen el § 67, caso (c.

72. Marcos partidcresc-r-En Ia part icion proporcional de las aguas de un ca

nal (I) se usan como los aparatos mas perfeccionados para producirlas, los cngcs

tamientos yIas barreras, los que se calculan de manera que se produzca en ellos el

escurrlmienio crlnco. EI problema consiste en dividir un canal, euyo gastc puede va

riar, en una propcrcion fija, cualquiera que sea el gasto que llega. Se consigue Ia

division proportional igualando las velccidades en le seccion de partie ion merced a

una rapida aceieracion de Ia corriente y se aisla esta seccton de las probables va

riacicnes en los canales derivados por media del escurrimiento critico ; por eso, los

aparatos que hacen 1a partieion se Haman marcos de escurrimiensc criuco.

E1 calcuio de altura de barrera neccsario para producir el escurrimiento critico

o el ancho de un angostamiento se hera por medio de la sencilla ecuacion:

( 45

en que B1 es Ia suma de Bernoulli de aguas abajo contada sobre el fondo de esa

seccion y �A las perdidas de carga que hay desde la seccion de part.icion hasta la

de aguas abajo ; a es la cota de fonda de la seccion de part.icion contada sobre e1

fondo de la seccion de aguas abajo ; he 18 profundidad critica de Ja secci6n de par

tieton, supuesta rectangular.
St se trata de calcular una barrera, a es, precisamente, su altura; si se calcu

la un angostamiento. a es cero.

Las perdidas de carga de cada ramal derivado que se proyecta, han de tomarse

de acuerdo con la forma de salida del marco, ya sea una curva, un coda en angelo
recto, etc.

En el ceso de calcular un marco partidor de bcrrera se precede al calculo de la

barrera por medic de la tabla de gradas 0 ensanches sin variacicn de anchos, que

trae en 1a primera columna el caso limite de escurrimiento crlt ico sobre Ia grada
Esa tabla, que esca en funcion de las alturas, engloba la perdida de carga que el

ensanche provoca y aparece en el grafico de la figura 155.

Un ejemplo hera ver su usa: Si el gasto por metro de ancho de un canal es

.
1

me ;s. (h�=(),47m.), y la profundidad es J m. la altura relative del agua es _.- =

0,41

2,1�. Segun la tabla citada, entrando a la primera columna se lee que para h1/'hc=
2,13, corresponde a/hc=O,8, es decir. que Ia grada 0 barrera mas baja que produce

(I) Veese Marcos Pentdores.c-Franctsco j. Dominguez.-Jl:28. Aqui tratemos en 10 posib1e
unicamente el problema tecrico, pucs correspcode a 18 J--.idraulica Agricola, el rcSLO
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ei escurrrimiento critico es: a=O,8XO,47=O,376 m. Naturalmente, en Ia practica se

data a Ia barrera una altura alga superior a este limite, para tomar en cuenta posi
bles embancarnientos U otras causes que tiendan a aumentar la altura hi.
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Fig iss

Para disponer el calculo de un marco partcor. debera compararse los Bernoulli
de aguas abajo de ambos ramales entre S1, correspondientes a cada gasto del canal an

tes de partirse: el ramal que tenga los mayores Bernoulli es el que se debera tomar en
cuenta para el calculo de la altura de ban-era. Como las condiciones de la corrtente
en cada ramal inmediatamcnte despues de la part.icion pueden ser cualesquiera, es

pract.icamente. de poco valor buscar, anallticamente, con cual gastc del canal que
Ilega debe efectuarse el catculo de Ia barrera: en otras palabras; cual sea el gasto
que da la barrera mas alta. 5in embargo, en general, puede afirmarse que al mayor
gasto corresponde Ia mayor barrera y, por 10 tanto, debe considerarse el mas grande
que se prevea para efectuar el calculo.

La barrera debe reunir todas las condiciones del vertedero de pared gruesa,
para producir el escurrimiento critico que aisle Ia particion de aguas abajo.

Para dividir sobre la barrera el canal de llegada, en conformidad con los dere
chos, es necesario tener en cuenca ia distribuci6n del gasro sobre la barrera. Hemos
dicho que fa rapida aceleracion, cuyos efeetos hemos estudiado en el capitulo II!,
tiene por objeto en los marcos partidores, igualar las velocidades para hacer que los
anchos de los derivados sean proporctonales a los derechos en la secci6n de part.icion.
Enctma de una barrera esc ideal no se Iogra exactamente. St la barrera resulta muy
baja (menos de 1,,) he) [a aceleracion es insuficiente para hacer desaparecer la re-
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L
part icion ordinaria de velocidades. Si la raz6n -

, entre el ancho L y 1a profundi-
he

dad critica sabre la barrera es menor de 8 a 10, tambien aparece un maximo de ve

locidades 8] centro. Aunque sea muy ancho el canal y Ia barrera sea de altura sufi

ciente, siempre junto a las orillas la velocidad sera menor. Esca disminucion llega
hasta un 20 ('70 de Ia velocidad en el centro, en Ia ortlla misma. Se puede aceptar
como uri hecho experirnentalmente comprobado (1) que esa disminucion se haee sen

tir en el10% del ancho en cada lade, siempre que este ancho sea superior a 10 he.
La varlacion de velccldad puede tambien considerarse lineal desde Ia pared hasta el

0,1 del ancho (Fig. /56)
La disminucion parietal de velccidades. idealizada en la

forma que acabamos de exponer, lleva a plantear unas sen

cillas relaciones que dan el ancho que debe tener scbre Ia ba

rrera el canal derivadc mas pequefio.
Llamemos L el ancho total de la barrera, y m el an

eho que corresponderia al derivado menor, part.iendo L en

proporcion aritmetica can los derechos; si suponemos que

n.1 > 0,1 1., el gastc Qm a que ese derivado tiene derecho

sera: Fig. i5"6

m nl

Qm�Q - � (2XO,9qXO,1 L+O,8qL) -� � 0,98 mq
L L

Aqui Q es el gasto total de canal cor partir, q el gasto por unidad de ancho en

el centro. EI de Ia orilla misma proporcional ala velocidad es 0,8 q.

Si Ilamamos »i, el ancho que debe darsele tendremos tambien:

Igualando esta expresion can la de arriba se llega a:

m,�0,98 m + 0,01 L (46

o st se quiere:
Inl m

� 0,98 - + 0,01
L L

(46a

Si ml es menor que 0,1 L se tendra, analogamente:

m,�yO,i6 V+0,98 mL -0,4 L (47

m, 1;-- m

L
= 10,16 + 0,98 T-

- 0,4 (47a

(1) Experienciae hechas en marcos pertidores. Folleto citado, peg. 33.
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E1 otro ramal tendra, evidentemente, un ancho:

!1Jlif- -=::-��=-=·-i1
L En loa figlA.ra. 157 puede verse Ia dis

posicion de un parttdor de barrera.
Si en el marco partidor Sf produce

la rapida aceleracion y el escurrimiento
crirtco por media de un estrechamiento
de seccion rectangular, en la ecuacion
general sentada, podremos poner:

fig. 157

l es el ancho que hay que dar al estrechamiento y Q cs el gasta del canal que
llega. De aquf deducimos:

(48

Para un Q dado, el ramal derivado que tenga un mayor B -1- �A dare el menor

ancho y, POI' 10 tanto, es el que debe considerarse para cfectuar el calculo.
Ceneralmente, si el gasto del canal que llega es variable, el menor ancho en el

estrechamiento corresponde al menor gasto.
Las perdidas de carga 2;A que corresponden al ensanchamiento paulatino de la

salida, deben reductrse 091 minimo, tomando los angulos de ensanche cercanos a 10°,
como se via al tratar de las experiencias de cnsanchamientos. Para efectuar el calculc
debera procederse, respecto a las perdidas de carga, dandose un valor a priori que
debe verfficarse despues.

Con un ejemplc se evidencia Ia manera de prcceder. Supongamos un canal rec

tangular de 1 m. de base, que es ramal derivadc de un marco partjdor , cuyos de
rechos son 2/3 del total que se parte. E( gasto por partir es 2 TI1':S y la profundi-

2
dad que se produce en nuestro ramal con el gasto 2 X - = 1,33 ms: S, es de 1 m.

J
Se desea calcular el ancho del estrechamienro que produce escurrimiento critico.

En un primer tanteo se desprecta la perdida de carga y se time: hI = 1 m.;
1 33 t»

n�-=2mll; LT1=_'-=O,67m:s; -=O,023m,yB1=i,023n1. Laecuaci6n (482 2g
serfa:
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ht.=0,695 m.

/\ esta profundidad cr itica corresponde un gasto por metro de ancho de 1,81

m�:3-. y, por 10 tanto, un ancho en el estrecharniento:

Q 2
l� - = --�1,11 m.

q 1.81

St la seccion estrecha
2

detivado un ancho de
3 X I,ll = 0,74 m ;

tuvjera un ancho de 1,J / m. corresponderfa a nuestro

2
can relacton de anchos

0,74
= 2,7,

que poco se diferenciara de Ia definitiva. con esto y las magnitudes de las profundidades
nl 1

se obtiene una relacion de secciones - =2,7 + -=3.85, dandonos el angulo de en-

fl. 0,7
sanche paulatino se obtiene el numero �.

Conviene un angulo cercano a JOu que nos da 1; cercano de 0,2.
La velocidad en cl estrechamtento tambien varian) poco, y podemos escribir:

(U. = 2,61 mts:seg.):

(2,61 -0,61)'
'2A = 0,2 = a,04m.

ig

Haciendo un segundo tanteo, tornando BI + l; A = 1,023 + 0,04 = J ,063 m., se

tiene:
•

(corresponde a U, = 2,63 m:s), con este gasto unitario se obtiene:

2

1=-1,855 = I,ORm.

en vez de 1,11. La ver ificacion de �A da:

igual al valor de partida y por 10 tanto dermuvc
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En la seccion angosta de un estrechamiento al eual se lIega por un embudo de

curvas bien concebidas, se obtiene una

repart.icicn del gasto igual en todas las

verticales cuendo la aceleracion de velo
cidades es igual a siete alturas de veloci
dad inicial. Este heche experimental (1)
permite Ia division de Ia secci6n angosta
cn anchos que guarden la relaci6n de los

derechos .. Aceptando una perdlda de car

ga de O,OJ alturas de la velocidad final del

embudo, que es la critica, esta acelera

cion equivale a decir que el ancho del cs

trechamiento es practtcamente Ia mitad

del que tiene el canal antes del marco par
tidor. En la fig. 158 puede verse la dis

posicion de un marco de estrechamiento.

1\:0 es este el sitio de entrar en detalles propios de la Hidraulica Agricola, so

bre Ia conveniencia de instalar uno u otro tipo de part.idcr, pero sl es conveniente

hacer notar que la combinacicn de ambos en una sola construccion, es decir, el

marco de barrera con estredvamieruo, es una solucion muy indicada en lEI maycria
de los casas, pues suprime la disminucion de velocidad de las onlles y da ramales
mas anchos que el Simple estrechamiento. EI calculo se amolda a 10 dicho, proce

diendo al calculo del angcstamiento despues de haberse dado una altura de barrera

o vice-versa, La ecuacion (48, que da el ancho del estrechamiento, se convierte en:

..C
Fig. 158

I � 0,587 - _ _cQ_
e

(8 +�A-- a)'
(-18a

en que a es la altura de barrera contada sobre el fonda del canal que sigue
Cuando es necesano extraer de un canal un pequerio porcentaje de su caudal,

no se puede pretender poner un partidor de barrera prcptamente tal, ni menos tin

estrecharniento. En estos casos se construyen marcc's de bnquera 0 ranura lateral con

escurrnniento crftlco. Se coloca en el canal una barrera, calculada para que de escu

rrlmiento crlticc (figura 159) y aguas arriba de esa barrera se construye la ranura la

teral, cuya cota de fondo es igua! a la cota del umbral de Ja barrera. El calculo de

Ia boquera se haee como un vertedero de pared gruesa. notando unicarnente que

en el coefictente de gas to, el factor de resistencia de frotamientos es mucho mayor

que el de un vertedero ordinario, pues el radio hidraulico t.iene un valor mueho me

nor que la profundidad critica. Recordando que en un urnbral de longitud e, en

que hay escurrimientc crftico, la perdida de frctamientos, si U, es la velocidad crf

tica, vale:

(1) Marcos Parndores.e-Pagjne 13.
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t»
A�--'-e

OR

siendo muy pequefio el ancho de la boquera el radio hidraulico, R tiende a valer

Fig. 159

Ja muad del ancho (I);' si Ilamamos b el ancho de 1a boquera y ponemos en vez de

C el valor dado por Manning (2) resulta el factor de resistencia de los frctamientos:

Este factor se introduce en la formula del coeficiente de paredes gruesas sin

»elocidad inicial, pues Ia boquera es lateral y edemas se procura que esta no la afec

te porque la supresion de Ia veloctdad inicial Ie da mayor ancho (3).
Convtene redondear la entrada en el fondo y en .Ios bordes y asf la unica per

dida es la de frotamientcs. El coeficiente de gasto de 'la boquera es, pues:

1
( 4')nl = -=�------_

l/ 2 (-"- + _l)_,006_,)�.2 b!

bh
(J) En erecro, en seccton rectangular de ancho b y altura h, el radio htdraulico es R =

b+2h
b

si en el denomtnedor. b es despreclable allado de h, se obtiene R = --.

2

.
. R*: Ii

b
(2) En el capitulo V[II, Is f6rmula (7, da C =

--;-, donde poniendo =

2: Y " = 0,015, U

llege a la expresicn de arriba,

(3) Sl Ie boquera no esta. afectada por la velocidad inictal, gueda llbre de eer tapada por las

basuree que suele llevar el agua.
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valida para valores de e mayores de 4 he (1). En el graficc de la figura J 60 apare
cen los coeficientes dados por la f6rmula (49, en funcion del espesor e del urnbral y
del ancho b de la ranura.

En el grafico se ve, como 10 evidencia Ia formula, que cuando h crece la perdi-
da de frotamientos se haee despreciable y

m el coeficiente tiende a1 de gasto maximo
de pared gruesa sin perdidas y sin velo
cidad inicial In = O,38S.

En la figure 159 se muestra la dis

posicion que conviene dar a un part.idor
de boquera; Ia entrada de la pared de di
menstones e,k tiene por objeto eliminar

Ia velocidad inicial y sus efectos de cho

que contra la ranura misma.

EJEMPLO.-Supongamos que de un

canal que lleva 2,100 lts:s se desean sa

car 100 lts.: se sabe que en el canal que
tiene 3 m. de ancho, para Q = 2,000 mers

se produce una altura de 0,8 m, CaIcu

iar Ia boquera.
En el canal se tlene, can las aneta

ciones usuales y las de la figura 160

q= � � U,666 me:s , h, � 0,356, y
/-ig. 160

h,
T

= 2,24, por 10 tanto, fa altura de barrera obtenida por media del grafico co-

,

rrespondtente (figura 155) sera:

a

h
= 0,90 0 sea a = 0,32 m

c

Se pondra una barrera de 0,35 m. y se supone que el canal dertvado de la ra

nura tiene una altura de escurrimiento inferior a1 canal principal, de modo que esta

barrera es para 61 sufictente. La barrera del canal tendra un espesor de e, = 5 XO,36 =

1,8.0 m. La carga h sabre. el umbral de la barrera es 0,51 m. calculada por los me

todos ordinaries. Con esta carne h ,/ 2gh ,-= 1,61
Para determinar el aneho de la boquera hacemos un cdlculo previo, suponiendo

que no existan perdidas de carga de frotamientcs, lo que supone fn = 0,385, como

se hizc notar ; nos formamos idea de b, que finalmente recalculamos, resultandonos

(I) Un poco menor que el limite de las paredes gruesas de gran ancho, puea en las cenaltaa

ctonee muy angostas hay ley hldrostauce en umbrales mas cortos. Sl el nivel que sigue a la ranu

ra es inferior a la cota del umbral, puede diaminuirse mucho (a 2,5 y aun :1 2hc) la longitud e de

la ranure, r-ues pracrtcamente le experiencia revela la validez de los coeficientes del cuadro en esos

cases Bs· de notar, sin embargo, qt:e las dismjnucl.ines de e corresponden a disrninuciones de b que

no son convenientes.
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algo mayor que este primer valor. Se fija, adernas, por razones de construccion, Ia
longitud e de Ia boquera. Aqui pondremos, simplemente. aceptando (1) e=4hc =

4 XO,36 �::: 1,44 m. EJ tanteo con ct coeficiente de gasto maximo da:

1-
q = mh t 2gh = 0,385 X 1,61 � O,6?

b=
Q,
q

O.lOO

0,62
� 0,/61 m

Con este ancho ye = 1,44 m. en el cuadro anterior encontramos m = 0,377 y,
por 10 tanto, eJ nuevo calculo definitive de b, resulta de:

q = O,31J X 1,61 = U,607
O,/OU

b = -- =OI6Sm
0,607

' ,

Se redondea el fondo y los bordes de entrada can un radio de 0,10 a O,20h, en
esce case de 0,05 a 0,10 m.

73. Otras aplicaciones.--CanaJ Venturi.---Caidas con estrechamicnto (en forma
de ranura 0 notch). -Las ventajas del estrechamiento de un canal hasta producir
el escurrimiento crltico, han sido aprovechadas en E.E. U .U. usando el estrechamiento
local como <marccuior» en el canal venturi (Venturi flume), es decir como aparato in
dtcador del gasto que esta pasando por el. La rapida aceleracion SI no llega a pro
ducir siernpre la estratificacion de Ia corriente, disminuye la importancia de los tor
bellinos de! seno del escun-imiento, y, par 10 tanto, su nivel libre es muy estable ;
un estrechamiento can. escurrimiento critico aisla, ademas, de aguas abajo. Tiene so
bre una simple barrera la ventaja de que siendo en el estrechamiento mayor e1
gastc por unidad de ancho en la parte angosta, es mas sensible a las variaciones de
gasto que aquella. La ecuacion que puede escribirse es la del teorema de Bernou
lli, generalizadc, entre ia seccion de entrada al embudo y el angostamiento, supo
niendo en esre, seccion rectangular con escurrtrniento crftico, tomando como refe
rencia el fonda del canal a la entrada del embudo. Su expresfon es:

(50

En ella ho es Ia altura de aguas arriba, a Ja cota del estrecharniento sobre e1

fonda de entrada, hU, la velccidad media a la entrada del embudo }.. __:_ Ia. ,

2
perdtda

de carga del embudo (notanda que ':c es la altura de velocidad critica). Convtene

slempre poner el fondo del estrechamiento mas alto que el del canal para que los
posibles embancamientos queden siempre mas bajos que el fondo del estrechamien-

(1) SI el nivel posterior a 16 boqcera cs inferior el crnt.rel, se puede aceptar e = 2hc - D.7Il"!.
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U'
to. El sumando °0 2� se puede haeer un % pequefio de la altura inicial, 5U -valor

es comparable a A ;, y aun se puede construir el estrechamiento en forma de que

sea prtiticamente igual a esa perdida de carga, pues, aunque varia por la varia

cion del gasto 0 de Ia seccion que prcvocan los embancamientos, 5U diferencia puede
ser menor de 1 % de 1a diferencia de alturas de agua, de modo que ia ecuacion,

simphficada, puede escribirse:

(51

Para escrfbtr una ecuacion anatoga a Ia del venturimetro, se puede poner:

, h,
a-nc= T

Fig, 161

1

2

siendo l el ancho del estrecha

miento, y notanda que ho-a-ho
es la diferencia de cotas piezo
metricas, dado por la lectura de

los niveles que acusan las tro

neras n. y n (figura 161), que lla

maremos H, se obticne:

Q � 8.85111'" m':, (52

En forma analoga, Haman

do I-fa. Ia altura de aguas arriba

sobre el fonda del estrechamiento Ha. = h,,-a, se puede tambien escribir:

3 3
11 �-h �-

a 2" 2

de donde, finalmente:

,

l/ Q'
I·g

( 53

El calculo del ancho I obedece a la ecuacion (48a, del § anterior, y todas las .ob

servaciones hechas alla son validas aqul. Si se quiere obtener un canal venturi con

resalto alejado de 1a seccion estrecha, bastara exagerar un poco Ia altura de barre

ra 0 estrechar mas. En general, bascara que el nlvel de aguas abajo no suba sabre

Ia profundidad critica, es dectr (jigura 161) que z;:: H.
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Dando el peralte del fondo Ia forma de suaves taludes que indica 1a jigura 161,
hacienda coincidir la cresta can la seccton mas estrecha, sc tiene segurtdad que ehf
se produce la profvndidad crit.ica (I) uti! de ubicar en caso de usaf 1a formula (52.

1\To entrarnos aqul en detalles sobre 1a forma en que sc ha de medir Ia altura
venturimetra I-I 0 J-fa_, que corresponde a la Hidraulica Agrfcola.

El remanso z, 0 cota necesaria para Ia instalacion del canal venturi, puede He
gar a valer alrededor de media altura cr itica.

En E.E. U.U. han experimentado este aparato desde haee alios, en la Univer
dad de Cornell (2), en los Iaboratorios de Fort Collins y Bellevue (3). No deta
llarcmos aqui estas experiencias, que ponen de manifiesto Ia existencia del escurr i
mtcnto critico, aun can niveles posterfores al estrechamiento, superiores a la pro
fundidad crit.ica. Parshall propane una forma especial, can embudo de lados rec
tos de 22036' de angulo y ensanche de 19° para el cual da la formula que en me
didas metr icas es:

�.()'�

Q = 0,3721 (},2SI ! IJ" I (54
No nos parece aceptable esta formula que no es hcmogenea en una cues

tion tan resuelta ractonalmente. La formula (53, no da en las experiencias citadas
por Parshall (4), mayor error que la (54. En cembio son muy atinadas las obser
vaciones hechas por Hinds (5) que dice que ega formula empfrica es de l.1S0 restrtn
gido a Ia forma rfgida del canal Venturi, propuesta por Parshall, y propane sene illa
mente cualquier forma del estrechemiento, con tal que siempre escurra con cecu
rrimiento crlt.ico. Hinds da una forma del fondo muy semejante a Is de Ia figuraf 61. Haee ver Ia comctdencta entre Ia teoria y la cxper iencia y concluye por lla
marlc rnareador de escurrimiento critico en vez de canal Venturi, pues este nom
bre es mas apropiado.

Otra apltcacion de los estrechamientos son las ranuras 0 notch con que sc sue
lc disminuir Ie seccion Inmediatamente anterior a una caida en un canal. La dis
minucion obedece a la idea de conservar en 10 posible Ia altura normal, 0 de me
vimientc uniforme. Estes notch, cuya forma acosturnbrada es la de la figum
162, tienen, ademas, una consola cuyo objeto es repartir Ia napa como en aba
nico, para hacer mencs densa Ia masa que choea contra el piso de 13 cafda.

Se da como teo ria del notch Ia del vertedcro trapecial (6) que supone presion nula en el interior de Ia napa, dcduciendo como ecuacion del gasto, la si
guiente: (jiguro. 162).

(I) Basta mlrar las 03 expeeteoctas de Woodburn, que herros recroductdo infinldad de veces
en el Iaboratcrio. (Transaction A.S.C.E.-1932·-pfginu 409 y siguientcs, series WB, WQ, \VCA,B, C, 0, WBF, WF, WI, y V/J). Puede verse en el capitulo stguteruc en la discusiOn del rio
deprimidc en pendiente suave,

(2) Cone 09Ib).-Lane (I919).-\Vilson y Wright (l920)-Savage (1924).-Daer (1924).(3) Parshall.-The improved Venturi f'lume.--192S.

(4) En mcdtdas Inglesas [a formula (54. es Q=4lIIClI.522l0,u26. La formula (,j en medidas in

glesas hebria side Q=3,o8l11al,5.
(5) Improved Venturi Flume withdiscussion.--TrnnsactiMS A.S.C.E., 1926, pag!na 85c).
(6) Veese nota (1) de la peglna 1<;0.
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(5S

2
En csta ecuacion 3- f.l vale, segun Burton, entre 0,44 y 0,45, y segun Reid,

entre 0,47 y 0,52 (1). Escrtta esta cxpresi6n para dos gascos especiales, el mlnimo

y el ordinaria, y tratadas como sistema ambas ecuacioncs se obtiene el ancho de la

base b. Una vcz obtenido b. su introduc-
cion en Is formula (55, nos da la ega. Reid,
da otras ecuaciones no mas cxactas que

la anterior para casos de caidas sumergi
das y para tcmar en cuenta la velocl
dad inicial.

En planta, ccmo muestra la jigura
162, la ranura.esta antecedida de un em

budo de 450 cuya tcrminacion es redon,

dcada y euya forma en elevacion es tra

pecial como 1a scccion del notch. Inme

diatamente, aguas abajo de la ranura,

se abre la seccton para empalmar can 1.;3.
consola.

0:0 parece aceprable la formula ex

puesta cuya base tecrica se aleja de la

Fig. 162 realidad, y [alta, en todo case.tuna ex-

pcrfmcntacion mayor que autonce los coe

ficicntes de gasto, que son los que dan valor a Ja f6rmula propuesta por los inge
ntcros ingleses.

74. Vaciamie!1tos.-�Ejenlp'os.---EJ calculo del tiempo necesario para producir el

vaciamienro total, 0 parcial, de un estanque 0 dep6sito per media de una singula
ridad de contorno abiertc, especialmente por un vertedero, ofreee part.icular idades

dignas de interes.
En general, el gasto de una singularidad de conromc abferto, puede expresarse

por la formula:

1
H

I
L __

Planla

Q, � In I h ¥2gh

St In es un coeficiente de gasto. funcion de la contraccion de la vena y de las

perdidas de carga que ccasiona Ia singularidad, y h es Ia carga 0 altura de agua

sabre Ia singularidad. En un tiempo eft el volumen escurrido es Qsdt- Si se trata de

vaciar un deposfro de seccicn Q, alimentado por eI gasto Q, entre en el t.iempo dt

un volumen d\i = Qdt y varia el nlvel del deposito en dh. La varfactcn de' vole

men que se produce en el deposito es Qdh. Es evidente que este volumen elemen-

(I) Bcrton.c-Cenaf Strhtnd en India: y Reid, en Punjab, India. Una teorta racronal cs diffcil

por la curvature de las trayecrcnus.
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tal es igual a 13 diferencta Qdt. _. Qsdt entre el volumen debido at gasto que ha en

trada al deposito y el que ha evacuado la singularidad. Se t.iene, pues:

De aqul obtenemos la ecuacicn general:

U6

Ccnsiderando primeramente el caso en que no exists alimentacion del deposi
to (Q � 0) se obtiene:

fh.T� -�=��dl\lnlV2gh�
o

U7

Esta expreston es integrable si se conocen Ia ecuaciones de n y m en funcion de
h. EI caso mas sencillo es el de un deposito de seccion constante, Y, si ademas, se

acepta que el coefic lentc de gasto es constante, se tiene :

U8

Si pudiera aceptarse en todos los casas, in constante haste cargas infinitesima

les, el tiempo de vaciamiento complete serfa infinite. En realidad, ,n varia fre
cuentemente en sentido inverse de h; y aun en vertederos de pared dclgada, segun
Bezrn, tiende a 00 cuando h tiende a cero (I). En general, puede decirse que cuan

do las cargas son muy pequcfias, Ia capilaridad ayuda al escurrfmteruo, de modo

que acelera el vaciamiento total, que fisicamente no puede ser infinito. En todo

caso, la ecuacion demuestra que el tiempo de vaciamiento total es rmry grande,
Este hecho const.ituye una cualidad preciosa en los rebalses, pues sirven de regula
dores de nivel,

Volviendo al caso general Q distinto de cero y distinto del gusto que en Ia

epoca t sale par la singularidad, Ja integraci6n puede hacerse aceptando simpl Ifica-

(J) Segun Rehbock. en vertedcros de pared delgeda, cuando h=O, me cc. EJn paredes grue

nl"kh2,
sas, las formulas del tipo m =nl;, +r-v-r-: cuando h decrece tlende a rna que a S�: vcz tiende a dis

(a+h)2
minuir si h disminuye.
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clones previae sabre n y m en funcion de h, y as! el valor del integral exacto es siempre
una expresion larga y de una tnuttl aparfencia de exactitud. En Hidraulica es pre
feriblc resolverla por media del metodo de Simpson, tomando para los terminos ex

tremos y medics los valcres efectivos de n y m, correspondientas a las cargas h. (I).
Sc presentan dos casos generales en que interesa conocer el tiempo de vacta

miento. Sen: cl de Q mayor que el que corresponde a In carga inicial hI y el de Q
menor que dicho valor. Si miramos la ccuaci6n diferencial general:

vcmos que el primero corresponce a valores posit.ivos de dh y cl segundo a valores

negatives, es decir, que sl Q > lIZ lh l"2',�/�- et nivel dentro del deposito sube, y,
viceversa ; el caso especial Q = m I h 1"�2 gh-- que da tiempo de vaclamlento infinite,
correspondc al regimen de movimiento permanente.

EJEMPLOS: Un estanque se vacia por lin vertedero de dos 111etrOS de largo
de pared gruesa, cuyo umbral tiene 2 metros de ancho can entrada redondeada,
cuya altura de ban-era es a = 0,8 m. La cota del umbral es 15,8 m. En el momen

to en que el nlvel del agua dentro del estanque cs: z.." 16 m., Ie entra un gasto
que permanece constante, Q = 3 m3 :s. Sc desea saber en cuanto tiempo el rebal
se tomara Ia carga de 0,7 m., 0 sell, en llegar la cota del ague en el estanque a serde
16,5 m. Tambien se desea saber en cuanto t.iempc el gasto que escurre por el re

balse es practicamente igual al que entra, entendiendc por iguales que su diferencia
1

sea menor de
50

de Q. 'Las secciones del estanque son las siguientes:

c o t a z 1 ),60

8600

16 16,2) 17

1)800

17,> 18,) m

scccton 900U 10300 2C6JO 12000 rns

Ante todc, es necesarioverificar que €l nivcl del agua dcntrc del estanque sube;
en efecro. para 11 = 0,2 que es la carga inicial correspondicnte a z= 16 m corres

ponde h V' 2 [h = 0,396, Y un coeficiente nt ccrcanc a U,37 de mcdo que cl gestc
cor respondicnre ala carga iniclal es, mas 0 menos, Qo = 0,31 X 2 X 0,396 = 0,293 me.s,
muy inferior al Q = 3 rr,l;'s que esta cntrando. En consecuencia, el nivel sube.

La primerc cuestion C� averiguar cuanto demerara en subir la carga de 0,2 a

0,7 m. Se tendril e1 integral:

T �j'O'7 __n"h__

3--2J(Zg mh�
0,2

(I) Resulra, en general, mas cxacta la Integracion aproxtmada que la integracicn que supone el
coeficlentc In consrante.
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que resolvernos por el metoda de Simpson, poniendc 2 nl �/ 2g h� � Q" ayuda-
des par el siguiente cuadro:

-, Ef{TJ.::OEI'O
" Q,- ��h U -a+l. n '" h V2i:i; mlhlTgh Q-QJ

Q--Q,
Cerga inicial 0,20 16,00 9000 0,200 15 0,367 0,396 0,291 2]09 3320

media 0,45 16,25 IOJOO 0,359 6,7 0,)88 IJJO 1,0]0 1,9iO 5215

final 0,70 16,50 12000 ;0,465 4,76 0,400 2,59 2,070 0,930 12900

'1'--
3320 + 4 X 5215 + 12900
,--------- X (0,7 ,_ 0,2) � 3090 segundos6

o sea, S1 minutes 30 segundos.
La segurda cuesti6n es resolver en cuanto tiempo se igualan el gasto que entra

al estanque, con el que evacua el vcrredero. Te6ricamentc el t.iempc en que 13
carga del vertedero es tal que escurra el gasto de 3 rna; s es infinite como 10 de
muestra 1a f6rmula de arriba. Por eso aceptamos que la diferencia Q -- Ql sea me

Q
nor que -, Se tiene, pues:50

Q, = 3 - 0,06 = 2,94 m':s

que corresponde a una cerga de 0,87 rn. en cl vertedero.
Para aplicar el metoda de Simpson a Ia integraci6n del tiempo tendremos que

1considerar los tres valores de n siguientes: hQ = 0,20; hI = 0,87;
2 (h,,+hl) =O,S35ITI.

En el cuadro siguiente estan los elementos del calculo , algunos secaclos de
arriba y otros interpolados entre los datos:

h hUgh Q,
!]

z !] m Q-Q,
Q-Q,

0,200 16,00 90UO O,J67 0,195 0,291 2,709 3320

0,535 16,335 10750 0,391 1,739 1,380 1,620 665U

0,870 16,67 13200 0,410 },590 2,940 0,060 220000

T =
3320 + 4 X 6650 + 220000

6
X (0,87 -- 0,2) = 24857 segs.

a sea, 6 heres 37 minutes 17 segs.
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TABLA N." 28

Alturas relativas de resalto en Iecho rectangular

h" I" h" h, I n, I h,

h, h, h, h, -,�'_- --��.-
-,,-_---- --,-- '--

O,OG 5 ,5.� 0,38 2,11 O,7() 1,375
0,08 4,93 DAO 2,055 0.72 1,34
0,10 4,42 0.42 1,<)9 0174- 1.31

0,12 4,21 0-,44 1,93 0.76 1,28
0,14 3,00 0,46 1,87 0,78 1,25

0,16 3,42 O,-�H 1/1 0,80 1,22
0,1:::5 3,23 0,50 1,77 0,82 I, ['-)5

0,20 3,W; 0,52 1,72 0,::>4 1, I 7

0,22 2,90 0,.54 1'(:8 0,86 1,15

0,24 1,79 0,56 1.63 0,88 1,12
0,26 2,65 0,58 1,59 O,9[) 1,10
(J,2S 2 51 o.oo 1,545 0,92 ! ,075

0,30 2,415 0,(,2 1,51 0,94 1,05

0,32 2,32 n,iA 1.,478 0',96 1,03

U,3.t .2,26 O,c6 1,44 0,98 1,015

0,3[> 2,IS5 O,!):I 1,.10 i.oq 1,00

TABLA N." 29

Elementos para el calculo de rcsaltos en leehos circulares

I
h "

I
7)!!

-
,

r u "

--'--- -_·,------1----

0,00 (X".) I o.oo

0,05 47,8'+ 0,001
D,IO 17,3 0,0085
0,15 9,J.!D 0,6100
0,20 (.))2 0,013

0,25 4,40 U,()21)

0,30 I 3,'385 O,U31
0,35 I 2,i02 O,O5!)'
G;40

I
2,238 i 0,073,

I
0,45 1,90 I 0,100
050_ [,628 0.126

0, �5 [ .420 0,154
0,00 1,252 0,192
D,n) 1,132 0,227
0.70 1,1122 0,281
0,75 a,g}! U)20
o.so 0,.:\)3 0,385
0,85 0.1;:)7 0,448
O,SO 0,729 0,519
0,95 0,679 0,59(l
1,00 0,637 0,667

h r r;!J
-

U" r

---------

J ,0) 0,59S 0,745
1,10 0,564 0,833
1,15 0,534 0,911
1,20 0,510 1.012
1,25 (J,484 I, II

1,30 0,463 1,223
1,35 0,444 1, 33

1,40 Q,42() 1,451
1,45 0,40;J 1,562
1,50 0,395 1,697
1,55 0,184 1,805
1,60 0,)72 1,956
1,65 0,361 2,09
1,70 0,352 2,225
1.75 0,343 2)7
1,80 0,336 2,526
1,8) 0,330 2,(�8
1,90 0,323 I 2,8"-
1,95 0,321 I 2,985
2,00 0,3185 3,14
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CAPITULO VIII

Corrientes abiertas

75. Movirrnento pcrmancnte unifomlc_-76. Ecuacion generaL-77. Formulas experlmentales.e+
78. Aplicaciones de las formulas.e-Calculo de la profundidad normal.-79. Forma mas con

veniente de on canal.c-Calculo de un canal para conducir un gasrc dado.e-Su. Acueductos
abovcdaclos.---I:-\l. Curva lirrmimetrlca del ga9to_--�2_ Rcpartici6n de velocldadcs-v-S'I, Mo

vtmjento pcrmanente gradualmente vartado-c-Sa. Ecuacion general-B5 Clastficaolcn de
los escurr.micntos y de los lechos.c-Pendtcnrc cri'tica,-86, Drscusion general del cje hi

drL'iulico.--87. Discusicn particular de eada uno de los sets casas de mo ....imiento variado_

Base e,.'<perilnenlaL--88. Trazado del cje hidrfiulico, puntas de partida_---89, Ubieaci6n de

rcsaltos.-=-qO. Aplicacloncs y ejernplos.

75. Movimiento permanentc unlforme.e-Teoricarnente. el movimiento uniforrne
de las particulas Iiquidas es el nlas sencillo que podemos .concebir. Sabemos que al

producirse deslizamientos en un Iiquido, sc generan comporcntes de las prcsicnes.
funclones de la vcloctdad, que son como fuerzas de frotamientos que se oponen al

movimiento y que 10 retardan. Si estas fuerzas de frotamientos son identicas y de

sentido contrario a la resultante de las fuerzas que provocan el desliaamiento. su

ceders que Ia aceleracjon resultcnte que actua sabre las molecules es nula y, por
10 tanto, su movimiento es el definido en clnematica como uniforme. Como las com

ponentes de frctamtencos son funcion de la velocidad, facilmente se comprende que
se Begue .a la anulacion de la aceleracion resultante que actua sabre las part.iculas.

En corrientes cerradas cs fucil concebir que se reunan las circunstancias extre

mas que esre movimiento supone: invariabilidad de seccion, eje recto, pendiente y
rugosidad de paredes ccnscanres: perc en corrientes ablertas, especialmente en Ie
chos labrados en el terreno, expuestos a variaciones provenientes de emkancamien
tos, vegetaciones, etc., es imposiblc, en rigor, la reunion de las circunstanclas indis

pensables para producirlo. Se habla. pues, en Ia Hidraulica de los canales, de un mo

vimiento uniforme aprcximado, en que las diferencias entre las magnitudes efecti
vas y las idealcs, no superan 8. "'la apltcacion practice requerida.

76. Ecuaci6n geueral.e-La formula del movimiento uniforme en canales, que
fue dada en cl Capitulo IV, cs ;

( 1

en que I es la pendiente del eje hidraulico, U 18 velocidad media, b el coeficiente
n

dependiente de la rugosidad de Is pared y Rei radio hidraulico, raz6n - entre 18
X

magnitud de la seccton mojada y el perfrnetro de esa seccion.
Ei segundo miembro de CSt3 formula es la perdida de carga; luego, puede de

cirse que 1a perdida de carga en cste movimiento es igual a la pendiente del eje
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hidraulico. La invariabilidad de V exlge 18 de n y la de R, como Ia de b; y, per
Jo tanto, 1 debe ser constante. La constancla de LT Implica tambien la igualdad
entre I, pendiente del eje hidraulico Y la pendiente del fondo i,

Se usa en el calculo de canales la formula anterior cuando se trata de calcular
pendientes. Lo corr iente es encontrarla explicita en U, en la forma:

(2

1
poniendo en vez de b el valor -,

o

77. Fornlu!as experimentales.-Los valores de b 6 de Chan side en epocas en

ter iores tenidos por independientes de la rugosidad de la pared y, de acuerdo con

las pocas experiencias existentes, se estimaban esos valores cercanos a:

c � 50 6 b � 0,0004

As. secede con las expresiones de Chery (1775); Woltmann (1792); Eisenmann
(1802); Eytelwein (1812) y Tadini (1828). En forma de ecuaci6n binomia y pres
cindiendo, tambien, de la rugosidad de 1I]S paredes, dieron expresiones de C 6 b
Dubuat y Prony, que no detallaremos aqut, pues han perdido todc interes.

Bezin, continuador de las experiencias de Darcy y colaborador de este hidrau
Iic.sta en el descubrim icnto de la Infiuencia decisiva de la aspereza de la pared en

cl valor de C, dit) en IH65 su pr imera formula, aaignandc abel valor:

Los coeficierues a y f3 son funciones de Ia rugosidad de las paredes: para apre
ctar 10 cual sefialo Bazin categorias de twredes, desde cemento brufiido y madera
acepillade hasta paredes de tierra. La formula de Bazin, de 1865, produjc. en se

Guida, trastcrnos en Itt Hldraulica de los canales e inmedlatamenre se ccmenzo a

comprobarla can nueva y mas grande experimentacion. Cuatro afios despues era pu
blicada por los Ingenieros suizos Canguillet y Kutter una formula de C en que,
edemas del radio hidraulico, se le hace depender de la pendicnte. La formula es:

c

0,00155 1
23+-·· -----+-

1 n

(J

( 0,00155) n
1 + 23 + --1- Vii

J es la pendiente, n cl cceficiente de rugosidad, y R el radio hidraulico.
Esta expresion ofrece particulandades curiosas que hace resaltar Baz.in : si el ra-
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die hidraulico es m., el valor de C se hace independiente de I y vale simplemente

En valores del radio hidraaulico rnenores de 1 m., C aumenta con Ia pen
n

diente, perc si R es mayor de 1 m., C disrninuye cuando la pendiente aumenta.

Tambien es digno de anotarse que Ganguillet y Kut-er se decidieron a considerar
las exper iencias de Humphrey y Abott hechas en el Mississippi (1), con pen
dientes muy pequefias de 1 a 3 em. por kilometre, en trozos de rio que tenian islas

y can aforos muy imperfectos. Se puede prescindir de la complicacion de la pen

, a,OOl.'S
diente, adoptando para la fraccicn ----un valor unicc, igual a 2, 10 que darla:

1

1
25+-

C� n_
2S n

1+�
VR

(4

Esta expresion de C equivale a tomar los valores dados por Canguillet y Kut
ter relativos a pendientes mayores de O,COOS y menores de 0,01, que son los mas
usuales en la pract.ica.

Las categorfas y coefic ientes respectivos dados por Ganguillet y Kutter, son los

que van a conttnuacton:

1
n

n

1. Canales de estuco liso de cemento, madera acepillada . 0,010 JOO

2. tables de madera en bruto ... 0,012 83,33
3. � » silleria, ladrillo bien aparejado. 0,013 76,91
, " , mamposteria (bolones) . 0,017 58,82,.

5. " " tierra, arroyos y nos. ........ O,G2S 40

6. , » corrientes con arrastres gruesos y plantas. 0,030 33,33

Kutter simplifico su formula, cambiando el coeficiente de rugosidad It por m,
en Ie expreston:

c�
100(1[
m+YR

que es valida para pendientes menaces de 0,000').
Damas, al tratar de Ia formula de Biel, Ia equ ivalencia entre los valores de m

Y It de Kutter.

(1) Bazin.e+Etude d'une nouvelle formule pour calculer Ie d�bit des canaux decouvertes.c-Pa

ginas 27 y siguientes.
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Bazm, 26 afios despues, es decir, en 1897, die su nueva formula, con todas las

experiencias existentes haste esa fecha, que asigna para C el valor:

87
c=--

'Y
I +

ilR

(6

EI coeficiente de rugosidad es 1'. Esta formula solamente se diferencia de la

(4, de Canguillec y Kutter simplfficada. etuntnando 10 pendiente, en que el nume-

rador es cons-ante y en el no interviene la rugosidad. A continuacion van

gorias sefialadas por Basin y los valores asignados a ')':

las cate-

Categoria N_ 0 1. Paredes muy unidas (cementc, madera acepillada, etc).
Categorta �-" 2. Paredes unidas (tables, ladrillos, piedra de talla).
Caregorla >r {> 3. Paredes en albafiilerfa de bolones.

0,06
0,16
0,46

Categcrla N.D 4. Paredes de naturaleza mixta (secciones en tierra muy

regulates) acequias revestidas de empedrado. 0,85
Catcgorfa >< 0 5. Canales en tlerra en las condiciones ordinarius.. 1,30
Coregorfa N." 6. Canales en tierra que rcpresentan una resistencia ex

cepcional (fonda de ripio, paredes con vegetac.iones,
�. In

En 1890, R . Manning habia simplificado el valor de C dado por Canguiller y

Kutter, aceptandc el mismc coeficiente n de rugosidad, pero poniendo simple
mente:

(7

Esca exprcsion monomia tiene grandes ventajas para calculos rapidos y tanteos.

Hay varies formulas mas modemas, muchas de elias para rfos y ccrrientes na

turales; tales son Ia de Stedeck (1903), venficada can 266 experiencias en corrientes

naturales, cuya forma general es:

(8
"-

V[�

en que B es el anchc superficial de la corrlente de hondura media hm y que

prescinde de Ia rugosidad de las paredes.
La formula dada por Chnster: (190�·) para la misma clase de corriente, es:



Curso de Hidrcuiica Genera! 645

can la misma significacion de 11m y B de la anterior y cuyos valores de In van

a contmuacton:
m

lecho de tierra sin plantas.
de tierra con bastantes plantas ..

rccosc con pocas plantas ...

de piedras sueltas de enos 8 em.

de piedras sueltas de unos 20 em ..

de piedra bruta ....

?8
20
.?4

18
16
11

Hav edemas, las formulas de Lindboe y .vlatakiewica, que no detallaremos aqui.
En 19141\1. Mougnie propene para C el valor':

81 -!J,
C� -- ._._._--

o ,DOl It
1+--�.

R+(i

(10

en que j.J. es el coeficiente de rugosidad. Esta formula viene a ser como una vuelta a la

expresion de Ganguillet y Kutter, per cuantc lleva el coefictente de rugosidad en el

numerador y vuelve a Introductr la pendiente en el valor de C.

(Continuan'i)




