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BAB IV 

ANALISA DAN PEMBAHASAN 

 

 

4.1 Analisa Hidrologi 

Berdasarkan landasan teori yang terdapat pada bab 2, analisa hidrologi 

digunakan untuk mendapat nilai debit banjir rancangan dan untuk pemilihan kriteria 

kala ulang banjir yang tepat dalam studi ini memakai kala ulang 1000 tahun dengan 

kontrol PMF. 

4.1.1 Data Hujan 

Data hujan yang dibutuhkan adalah data hujan harian yang diperoleh dari dari 

stasiun hujan yang terdapat pada di daerah lokasi Bendungan Bintang Bano yaitu 

stasiun Tepas. Data hujan harian yang tersedia pada stasiun Tepas tahun 1988 – 2007 

(20 tahun). 

Berdasarkan perhitungan, didapat curah hujan harian maksimum daerah sebagai 

berikut: 

Tabel 4.1 Curah Hujan Maksimum Tahunan 

No Tahun 
Kejadian Curah Hujan 

Tanggal Bulan (mm/hari) 

1 1988 26 MAR 57 

2 1989 30 JAN 126 

3 1990 18 JAN 75 

4 1991 11 FEB 61 

5 1992 5 JUN 59 

6 1993 27 DES 217 

7 1994 10 DES 57.1 

8 1995 10 APR 134.5 

9 1996 19 APR 64.7 

10 1997 16 JAN 101 

11 1998 7 NOV 90 

12 1999 28 DES 200 

13 2000 4 DES 179 

14 2001 2 APR 180 

15 2002 16 DES 165.3 

16 2003 6 JAN 149.5 

17 2004 15 MAR 204.5 

18 2005 28 MAR 137.2 

19 2006 6 MAR 145.5 

20 2007 8 APR 50.5 

Jumlah 2453.8 

Rerata 122.69 

Maksimum 217 

Minimum 50.5 

Standart Deviasi 56.34 

Sumber: Perhitungan 
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4.1.2 Curah Hujan Rancangan 

Dari curah hujan maksimum tahunan yang sudah didapat, selanjutnya curah 

hujan maksimum digunakan untuk menghitung curah hujan rancangan. Dari 

perhitungan curah hujan maksimum didapat nilai koefisien asimetri (Cs) = 0,17821 dan 

nilai koefisien kurtosis (Ck) = -1,40432. Dua parameter statistik tersebut digunakan 

dalam menentukan distribusi frekuensi yang akan digunakan, dalam studi ini 

menggunakan metode Log Pearson Type III. Tahap perhitungan Log Pearson Type III 

dapat dilihat dalam lampiran 1. 

Adapun contoh perhitungan curah hujan rancangan berdasarkan Log Pearson 

Type III adalah sebagai berikut: 

1. Menjumlah data hujan harian maksimum tahunan sebanyak n tahun diubah dalam 

bentuk logaritma   log 𝑋 = 40,795 , 

2. Menghitung harga rerata logaritma dengan rumus berikut ini: 

log 𝑋 =
 log 𝑥 𝑖𝑛

𝑖=1

𝑛
=

40,795

20
= 2,040 

3. Menghitung harga standart deviasi dengan rumus berikut ini: 

𝑆𝑑 =  
  log 𝑥𝑖 − log 𝑥       

2𝑛
𝑖=1

𝑛 − 1
=  

0,90696

20 − 1
= 0,218 

4. Menghitung koefisien kepencengan (Skewness) dengan rumus berikut ini: 

𝐶𝑠 =
𝑛   log 𝑥 − log 𝑥       

2𝑛
𝑖=1

 𝑛 − 1  𝑛 − 2 𝑆𝑑
3 =

20 × (−0,04129)

 20 − 1 (20 − 2) × 0,2183
= −0,232 

5. Setelah mendapatkan nilai Cs, maka sesusai dengan kala ulang (Tr) yang 

direncanakan didapat nilai faktor frekuensi (K) dan Probabilitas (P) dengan 

menggunakan tabel koefisien skewness 

6. Menghitung logaritma debit dengan waktu yang balik yang dikehendaki dengan 

rumus berikut ini: 

log 𝑋𝑇 = log 𝑋       + 𝐾. 𝑆𝑑 

log 𝑋𝑇 = 2,040 + (2,767 × 0,218) 

log 𝑋𝑇 = 2,6443 

7. Menghitung antilog dari logXT untuk medapatkan debit banjir dengan waktu balik 

yang dikehendaki 

𝑋𝑇 = 10log 𝑋 = 10log 2,6443 = 440,85 
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Berikut ini hasil perhitungan hujan rancangan metode Log Pearson Type III 

Tabel 4.2 Distribusi Curah Hujan Log Pearson Type III 

No. Tahun 
Xi 

Log Xi (Log Xi - Log X)
2
 (Log Xi - Log X)

3
 

(mm/hari) 

1 1988 57 1.75587 0.08059 -0.02288 

2 1989 126 2.10037 0.00367 0.00022 

3 1990 75 1.87506 0.02712 -0.00447 

4 1991 61 1.78533 0.06473 -0.01647 

5 1992 59 1.77085 0.07231 -0.01944 

6 1993 217 2.33646 0.08804 0.02612 

7 1994 57.1 1.75664 0.08015 -0.02269 

8 1995 134.5 2.12872 0.00792 0.00070 

9 1996 64.7 1.81090 0.05237 -0.01199 

10 1997 101 2.00432 0.00126 -0.00004 

11 1998 90 1.95424 0.00731 -0.00063 

12 1999 200 2.30103 0.06827 0.01784 

13 2000 179 2.25285 0.04541 0.00968 

14 2001 180 2.25527 0.04645 0.01001 

15 2002 165.3 2.21827 0.03187 0.00569 

16 2003 149.5 2.17464 0.01820 0.00245 

17 2004 204.5 2.31069 0.07341 0.01989 

18 2005 137.2 2.13735 0.00953 0.00093 

19 2006 145.5 2.16286 0.01516 0.00187 

20 2007 50.5 1.70329 0.11321 -0.03809 

Jumlah 2453.8 40.795 0.90696 -0.04129 

Rerata Log Xi = Log X 2.040     

Koefisien Asimetri Log (Cs) -0.232     

Standard Deviasi Log (s Log X) 0.218     

Sumber: Perhitungan 

    

Tabel 4.3 Perhitungan Curah Hujan Log Pearson Type III 

No. 

Kala Ulang 

(T) P K S log X K (S log X) Log X rerata Log XT XT 

(tahun) (%) (mm/hari) 

(1) (2) (3) (4) (5) (6) (7) (8) (9) 

1 1.01 99 -2.495 0.218 -0.5451 2.040 1.4946 31.23 

2 5 20 0.851 0.218 0.1859 2.040 2.2257 168.14 

3 25 4 1.668 0.218 0.3644 2.040 2.4042 253.62 

4 50 2 1.927 0.218 0.4210 2.040 2.4608 288.91 

5 100 1 2.154 0.218 0.4706 2.040 2.5104 323.86 

6 200 0.5 2.358 0.218 0.5152 2.040 2.5549 358.87 

7 1000 0.1 2.767 0.218 0.6045 2.040 2.6443 440.85 

Sumber: Perhitungan 

        

4.1.3 Uji Kesesuaian Distribusi Frekuensi 

Tujuan dari uji kesesuaian distribusi Frekuensi terhadap curah hujan maksimum 

adalah untuk mengetahui adanya penyimpangan data hujan. Dalam perhitungan ini 

digunakan 2 metode yaitu: metode Smirnov Kolmogorof dan metode Chi-Square.  
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4.1.3.1 Uji Distribusi Smirnov-Kolmogorov 

Adapun contoh perhitungan dengan menggunakan metode Smirnov-Kolmogorov 

adalah sebagai berikut: 

1. Mengurutkan data X (hasil pehitungan curah hujan harian maksimum tahunan) dari 

kecil – besar atau sebaliknya, 

2. Kemudian menghitung probabilitas empiris (Pe) untuk data X = 50,5 mm/hari 

dengan rumus Weibull: 

𝑃𝑒  𝑥 =
𝑚

𝑛+1
=

1

20+1
= 0,0479  

3. Selanjutnya menghitung faktor frekuensi (K) untuk data X = 50,5 mm/hari dengan 

rumus berikut ini: 

𝐾 =
log 𝑋−log 𝑋 

𝑆𝑑
  

𝐾 =
1,7033−2,0398

0,2185
= −1,5400 , 

4. Berdasarkan nilai Cs = -0,232 yang telah dihitung pada metode distribusi frekuensi 

dan nilai K = -1,5400 yang telah dihitung sesuai rumus di atas, akan didapatkan nilai 

Pr = 88,1151, 

5. Menghitung probabilitas teoritis Pt (X) untuk data X = 50,5 mm/hari dengan rumus 

berikut ini: 

Pt 𝑋 = 1 −
𝑃𝑟

100
× 100%  

Pt 𝑋 = 1 −
88,1151

100
× 100% = 0,1188 , 

6. Kemudian menghitug simpangan (ΔP) untuk data X = 50,5 mm/hari dengan cara 

mencari harga mutlakn dari selisih antara probabilitas peluang empiris (Pe) dengan 

peluang teoritis (Pt), dengan rumus sebagai berikut: 

∆𝑃 =  𝑃𝑒 𝑋 − 𝑃𝑡(𝑋)   

∆𝑃 =  0,0476 − 0,1188 = 0,0712 , 

7. Dari nilai (ΔP) setiap data X kemudian dicari nilai maksimalnya yaitu ΔPmax = 

0,1124, 

8. Selanjutnya mencari nilai simpangan kritis (ΔPcr) dari tabel 4.4 di bawah ini 

berdasarkan banyak data X dinyatakan dalam n = 20 tahun dan derajat kepercayaan 

 = 5%, 

9. Yang terakhir adalah menentukan kelayakan atau kesesuaian distribusi diterima atau 

ditolak dengan membandingkan nilai (ΔPmax) dengan (ΔPcr). Dengan 

kemungkinan sebagai berikut: 
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ΔPmax = 0,1124  ΔPcr = 0,29, maka distribusinya diterima. 

Untuk selanjutnya dapat dilihat pada tabel 4.4 dan 4.5 

 

Tabel 4.4 Pehitungan Uji Distribusi Smirnov-Kolmogorov 

 

 

Tabel 4.5 Nilai Kritis (ΔCr) Smirnov-Kolmogorov 
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Tabel 4.6 Rekapitulasi Hasil Uji Kesesuaian Distribusi Smirnov Kolmogorof 

Log Pearson III 

max 11.24% 

cr 29.00% 

Hasil Uji Diterima 

Sumber: Perhitungan 

 

4.1.3.2 Uji Distribusi Chi-Square 

Adapun contoh perhitungan dengan metode Chi-Square adalah sebagai berikut: 

1. Menggunakan data X (hasil perhitungan curah hujan harian maksimum 

tahunan) dari kecil – besar atau sebaliknya, 

2. Kelompokkan data X, dengan cara menentukan jumlah kelas (K) adalah dengan 

rumus sebagai berikut: 

K = 1 + 3,322 log (n) = 1 + 3,322 log (20) = 5 

3. Menghitung batas kelas dengan sebaran peluang: 

100%

𝐾
=

100%

5
= 20% 

4. Menghitung nilai X: 

Untuk Pr = 20%, dan Cs = -0,232, didapatkan nilai K = 0,851 

(dari Tabel 4.6 Perhitungan Uji Simpang Vertikal Chi-Square)} 

log 𝑋 = log 𝑋       +  𝐺 × 𝑆   

log 𝑋 = log 𝑋       +  0,851 × 0,218 = 168,14  

5. Menghitung nilai frekuensi teoritis /  yang dihitung Ft: 

𝐹𝑡 = 20% × 𝑛   

𝐹𝑡 = 20% × 20 = 4  

6. Menghitung X
2
 dari persamaan: 

𝑋2𝑕𝑖𝑡𝑢𝑛𝑔 =  
(𝐹𝑒 − 𝐹𝑡)2

𝐹𝑡

𝐾

𝑖=1

= 3,5 
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Tabel 4.7 Perhitungan Uji Simpangan Vertikal-1 Chi-Square 

No. 

P T = 1 / P Log 

Xr

er

ata 

K S log X Log XT 

XT 

% 
(tahun) (mm/hari) 

1 80 1.25 2.04 -0.828 0.218 1.859 72.25 

2 60 1.67 2.04 -0.251 0.218 1.985 96.60 

3 40 2.50 2.04 0.309 0.218 2.107 128.02 

4 20 5.00 2.04 0.851 0.218 2.226 168.14 

Sumber: Perhitungan 

      

Tabel 4.8 Perhitungan Uji Simpangan Vertikal-2 Chi-Square 

 

Tabel 4.9 Nilai Kritis Untuk Distribusi Chi-Square (X
2
) 

v Percentile P 

  0.995 0.99 0.975 0.95 0.9 0.75 50 0.25 

1 7.9 6.6 5.0 3.9 2.7 1.3 0.455 0.102 

2 10.6 9.2 7.4 6.0 4.6 2.8 1.39 0.58 

3 12.8 11.3 9.4 7.8 6.3 4.1 2.37 1.21 

4 14.9 13.3 11.1 9.5 7.8 5.4 3.36 1.92 

                  

 

Dari Tabel Chi-Square didapatkan X
2

cr = 6 untuk dk = 2 dan P = 0,95 ( = 5%) 

dan Xhitung (hasil perhitungan) = 3,5. Karena X
2

hitung   X
2

cr berarti data sesuai dengan 

distribusi Log Pearson III. 

Tabel 4.10 Rekalpitulasi Hasil Uji Kesesuain Distribusi Chi-Square 

Log Pearson III 

X
2
 hitung 3.5 

X
2
p tabel 6 

Hasil Uji Diterima 

Sumber: Perhitungan 

 

 

 

 

 

No. Batas Kelas 
Jumlah Data 

Fe - Ft (Fe - Ft)
2 
/ Ft 

Fe Ft 

1 
 

P  20 
 

X 72.25 6 4 2 1 

2 20  P  40 72.25 X 96.6 2 4 -2 1 

3 40  P  60 96.6 X 128.02 2 4 -2 1 

4 60  P  80 128.02 X 168.14 5 4 1 0.25 

5 80  P 
 

168.14 X 
 

5 4 1 0.25 

 
20 20 

 
3.5 

Sumber: Perhitungan 
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4.1.4 Curah Hujan Rancangan Maksimum Yang Mungkin Terjadi (Probably  

Maximum Precipitation, PMP) 

Analisa hujan rancangan maksimum yang mungkin terjadi atau PMP 

menggunakan cara statistik dengan persamaan 2-23. Untuk lebih jelasnya tahapan-

tahapan perhitungan adalah sebagai berikut: 

1. Mengurutkan data X (hasil perhitunga curah hujan harian maksimum tahunan) dari 

kecil - besar, 

2. Menjumlahkan keseluruhan data X 

3. Selanjutnya dihitung rerata data (𝑋 𝑛) = 122,690 mm/hari 

4. Menghitung simpangan baku (Sn) = 56,336 

5. Menghitung curah hujan rata-rata tanpa memasukkan data curah hujan yang 

maksimum (Xn-m) = 117,726 mm/hari 

6. Menghitung simpangan baku tanpa memasukkan data curah hujan yang maksimum 

(Sn-m) = 53,197 

7. Menghitung nilai Xn-m/𝑋 𝑛  = 0,960 

8. Menghitung nilai Sn-m/Sn = 0,944 

9. Menghitung faktor koreksi (Fk1) untuk 𝑋 𝑛  pada gambar 4.1, berdasarkan nilai Xn-

m/𝑋 𝑛  dan panjang data dalam tahun (n), diperoleh (Fk1) = 100,2%, 

10. Mencari faktor koreksi (Fk1) untuk Sn pada gambar 4.2, berdasarkan nilai Sn-m/Sn 

dan panjang data dalam tahun (n) diperoleh (Fk1) = 109,1% 

11. Mencari faktor koreksi (Fk2) untuk 𝑋 𝑛  dan Sn pada gambar 4.3 berdasarkan panjang 

data dalam tahun (n), diperoleh masing-masing Fk2 (𝑋 𝑛) = 102 dan Fk2 (Sn) = 107,9 

12. Menghitung 𝑋 𝑛  terkoreksi dengan rumus sebagai berikut: 

𝑋 𝑛  terkoreksi = 𝑋 𝑛  . Fk1 . Fk2 = 122,690 x 100,2% x 102% = 125,36 

13. Menghitung Sn terkoreksi dengan rumus sebagai berikut: 

Sn terkoreksi = Sn . Fk1 . Fk2 = 56,336 x 109,1% x 107,9 = 66,326 

14. Menentukan nilai Km pada gambar 4.4 berdasarkan nilai 𝑋 𝑛  sebelum terkoreksi, dan 

diperoleh nilai Km = 10,32 

15. Kemudian menghitung  hujan maksimum yang mungkin terjadi (Xm) dengan rumus 

sebagai berikut: 

Xm = 𝑋 𝑛  + Km x Sn = 122,690 + 10,32 x 56,336 = 810,080 mm/hari 

16. Menentukan faktor reduksi (Fred) luasan pada gambar 4.5, berdasarkan luas DAS = 

212 km
2
 dengan durasi hujan 6 jam, diperoleh nilai Fred = 0,901 
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17. Menentukan faktor koreksi pada gambar 4.6, berdasarkan panjang data 20 tahun, 

maka diperoleh nilai = 100,65 

18. Menghitung hujan maksimum terkoreksi (PMPterkoreksi) dengan rumus sebagai 

berikut: 

PMPterkoreksi = Xm . Fred . Faktor koreksi = 810,080 x 0,901 x 100,65 = 729,882 

mm/hari. 

Untuk lebih lengkapnya dapa dilihat dalam tabel 4.11 dan gambar 4.1 – 4.6 

berikut ini: 

 

Tabel 4.11 Perhitungan hujan harian maksimum (PMP) 

Tahun m 
Xi 

(mm/hari) 

2007 1 50.5 

1988 2 57 

1994 3 57.1 

1992 4 59 

1991 5 61 

1996 6 64.7 

1990 7 75 

1998 8 90 

1997 9 101 

1989 10 126 

1995 11 134.5 

2005 12 137.2 

2006 13 145.5 

2003 14 149.5 

2002 15 165.3 

2000 16 179 

2001 17 180 

1999 18 200 

2004 19 204.5 

1993 20 217 

Jumlah 2453.800 

Rerata (Xn) 122.690 

Standar Deviasi (Sn) 56.336 

Xrerata - data max (Xn-m) 117.726 

S. Deviasi - data max (Sn-m) 53.197 

Xn-m/Xn 0.960 

Sn-m/Sn 0.944 

Sumber: Perhitungan 
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Gambar 4.1 Grafik hubungan antara faktor penyesuaian 𝑋 𝑛  dengan panjangnya data hujan dan 

harga Xn-m/𝑋 𝑛  
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Gambar 4.2 Grafik hubungan antara faktor penyesuaian Sn dengan panjangnya data 

hujan dan harga Sn-m/Sn 
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Gambar 4.3 Faktor penyesuaian untuk harga rata-rata (𝑋 𝑛) dan standar deviasi (Sn) 

sesuai dengan panjangnya data curah hujan 
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Gambar 4.4 Grafik hubungan antara Km dengan fungsi durasi hujan dan hujan 

maksimum tahunan (mm) 
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Gambar 4.5 Grafik hubungan prosentasi hujan titik (point rainfall) berpeluang 

maksimum dengan durasi hujan dan luas daerah pengaliran 
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Gambar 4.6 Grafik hubungan antara fixed time interval adjusment dengan lamanya 

pengukuran data hujan 

 

4.1.5  Koefisien Pengaliran 

Koefisien pengaliran adalah suatu variabel yang didasarkan pada kondisi daerah 

pengaliran dan karakteristik hujan yang jatuh di daerah tersebut. Untuk rencana 

pembangunan suatu bendungan, maka angka koefisien pengaliran biasanya lebih besar 

dari 0,8 (Sosrodarsono, 1977:38). Dari Tabel 2.8 dapat ditetapkan nilai koefisien 

pengaliran sebesar 0,8. 

 

4.1.6 Distribusi Hujan Jam-jaman Metode Mononobe dan Curah Hujan Efektif 

Dengan pertimbangan di lokasi daerah studi tidak terdapat stasiun hujan 

otomatis (Automatic Rainfall Recorder, ARR), maka distribusi hujan jam-jaman 
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rata-rata hujan di Indonesia berdurasi 5 jam, maka untuk analisa distribusi hujan 

Mononobe dapat dilihat dalam tabel 4.12 berikut ini: 

 

Tabel 4.12 Distribusi hujan setengah jam-jaman untuk hujan harian dengan durasi 

waktu hujan 5 jam 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Selanjutnya untuk menghitung distribusi hujan netto setengah jam-jaman 

dihitung menggunakan persamaan berikut ini: 

Rnetto = C . Rt 

Hujan rancangan netto untuk Tr = 1000 th: 

Rnetto = C . Rt 

 = 0,8 . 440,85 

 = 352,68 mm/hari 

Pada jam ke-0,5: 

R0,5 = 46,42% . 352,68 

 = 163,70 mm/jam 

Pada jam ke-1: 

R1 = 12,06% . 352,68 

 = 42,55 mm/jam 

 

No. Interval waktu Jam ke t 

Rerata hujan 

sampai 

jam ke 

t 

Prosentase hujan 

pada jam 

ke t 

          

1 0.0 - 0.5 0.5 0.9283 46.42% 

2 0.5 - 1.0 1.0 0.5848 12.06% 

3 1.0 - 1.5 1.5 0.4463 8.46% 

4 1.5 - 2.0 2.0 0.3684 6.74% 

5 2.0 - 2.5 2.5 0.3175 5.69% 

6 2.5 - 3.0 3.0 0.2811 4.97% 

7 3.0 - 3.5 3.5 0.2537 4.45% 

8 3.5 - 4.0 4.0 0.2321 4.04% 

9 4.0 - 4.5 4.5 0.2146 3.72% 

10 4.5 - 5.0 5.0 0.2000 3.45% 

Jumlah 100.00% 

Sumber: Perhitungan 
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Pada jam ke-1,5: 

R1,5 = 8,46% . 352,68 

 = 29,85 mm/jam 

Pada jam ke-2: 

R2 = 6,74% . 352,68 

 = 23,76mm/jam 

Pada jam ke-2,5: 

R2,5 = 5,69% . 352,68 

 = 20,07 mm/jam 

Pada jam ke-3: 

R3 = 4,97% . 352,68 

 = 17,54 mm/jam 

Pada jam ke-3,5: 

R3,5 = 4,45% . 352,68 

 = 15,68 mm/jam 

Pada jam ke-4: 

R4 = 4,04% . 352,68 

 = 14,25 mm/jam 

Pada jam ke-4,5: 

R4,5 = 3,72% . 352,68 

 = 13,11 mm/jam 

Pada jam ke-5: 

R5 = 3,45% . 352,68 

 = 12,17 mm/jam 

Untuk tabel perhitungan hujan rancangan setengah jam-jaman dengan berbagai 

kala ulang (Tr) dapat dilihat pada tabel 4.13. 
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Tabel 4.13 Perhitungan hujan rancangan setengah jam-jaman 

 

 

 

Gambar 4.7 Grafik distribusi hujan 

 

0,00%
5,00%

10,00%
15,00%
20,00%
25,00%
30,00%
35,00%
40,00%
45,00%
50,00%

0,5 1,0 1,5 2,0 2,5 3,0 3,5 4,0 4,5 5,0

Jam ke t

Prosentase hujan

Prosentase hujan

Kala ulang   (tahun) 1.01 5 25 50 100 200 1000 PMP 

Hujan rancangan   (mm/hari) 31.23 168.14 253.62 288.91 323.86 358.87 440.85 729.88 

Koefisien pengaliran   0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 

Hujan netto (hujan efektif) (mm/hari) 24.99 134.51 202.89 231.13 259.09 287.09 352.68 583.91 

                        

No. Jam ke t 

Prosentase hujan 

pada jam 

ke t 

Hujan netto setengah jaman (mm/0.5jam) 

1.01 5 25 50 100 200 1000 PMP 

        (tahun) (tahun) (tahun) (tahun) (tahun) (tahun) (tahun) (tahun) 

                      

1 0.5 46.42% 11.60 62.44 94.18 107.28 120.26 133.26 163.70 271.03 

2 1.0 12.06% 3.01 16.23 24.48 27.88 31.26 34.64 42.55 70.45 

3 1.5 8.46% 2.11 11.38 17.17 19.56 21.93 24.30 29.85 49.42 

4 2.0 6.74% 1.68 9.06 13.67 15.57 17.46 19.34 23.76 39.34 

5 2.5 5.69% 1.42 7.65 11.54 13.15 14.74 16.33 20.07 33.22 

6 3.0 4.97% 1.24 6.69 10.09 11.49 12.89 14.28 17.54 29.04 

7 3.5 4.45% 1.11 5.98 9.02 10.28 11.52 12.77 15.68 25.97 

8 4.0 4.04% 1.01 5.44 8.20 9.34 10.47 11.60 14.25 23.60 

9 4.5 3.72% 0.93 5.00 7.54 8.59 9.63 10.67 13.11 21.70 

10 5.0 3.45% 0.86 4.64 7.00 7.98 8.94 9.91 12.17 20.15 

Jumlah 100.00%                 

                        

Hujan netto (hujan efektif) (mm/hari) 24.99 134.51 202.89 231.13 259.09 287.09 352.68 583.91 

                        

Sumber: Perhitungan 
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4.1.7  Aliran Dasar (Base Flow) 

Secara umum hidrograf tersusun dari dua komponen, yaitu aliran permukaan 

yang berasal dari aliran langsung air hujan, dan aliran dasar (base flow). Aliran dasar 

berasal dari air tanah yang pada umumnya tidak memberikan respon yang cepat 

terhadap hujan. Sedangkan aliran permukaan berasal dari hujan efektif. 

Dalam pembahasan ini debit pengamatan di lokasi tidak diketahui, maka aliran 

dasar juga dapat diperoleh dengan persamaan debit aliran dasar (QB) dengan variabel 

luas DAS dan kerapatan jaringan sungai. Dengan rumus sebagai berikut (Harto, 

1993:168) 

Panjang semua orde sungai = 74,1 km 

Luas DAS Bintang Bano (A) = 212 km
2
 

D  = 74,1/212 

 = 0,35 

QB = 0,4751 x A
0,6444

 x D
0,9430

 

 = 0,751 x 212
0,6444

 x 0,35
0,9430

 

 = 5,564 m
3
/dt 

Dimana: 

QB = aliran dasar (base flow) (m
3
/dt) 

A = luas DAS (km
2
) 

D = kerapatan jaringan sungai (jumlah panjang sungai semua tingkat tiap satuan luas 

DAS). 

 

4.1.8 Banjir Rancangan  

4.1.8.1 Hidrograf Satuan Sintentik Nakayasu 

Departemen Pekerjaan Umum (DPU) RI telah menjadikan hidrograf satuan 

sintentik metode Dr. Nakayasu menjadi salah satu rujukan perhitungan banjir rancangan 

di Indonesia (Dept. PU, 1976) dengan pertimbangan metode ini sudah sering digunakan 

di sungai Brantas, Jawa Timur. Sehingga saat ini di Indonesia sering menggunakan 

metode ini dalam perhitungan mencari debit limpasan dari curah hujan efektif. 

Perhitungan hidrograf satuan sintetik Nakayasu dihitung secara teoritis seperti 

pada persamaan 2-27. Berikut ini merupakan tahapan perhitungan hidrograf satuan 

sintetik Nakayasu: 

1. Menentukan parameter hidrograf () dengan kriteria sebagai berikut: 

Dipilih  = 3,5 
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2. Menentukan parameter-parameter yang diperlukan: 

Panjang sungai L = 38,5 km  

L  15 km, maka: 

tg = 0,4 + (0,058L) = 2,633 

tr = (0,5 s/d 1,0) x tg = 1,9748 

Tp = tg + 0,8 tr = 4,2128 

T0,3 =  x tg = 5,266 

Luas DAS = 212 km
2
 

Hujan netto (efektif), Ro = 1,0 mm, maka: 

Qp = (A x Ro) / [3,6 x {(0,3 x Tp) + T0,3}] = 9,0184 

3. Menghitung koordinat kurva naik hidrograf 

0  t  Tp, berarti 0  t  4,2128 

Rumus kurva naik : 

Qn = Qp . (t/Tp)
2,4

 

Qn = 9,0184 . (t/4,2128)
2,4

 

4. Menghitung koordinat kurva turun hidrograf 

a. Tp  t  (Tp + T0,3), berarti 

4,2128  t  (4,2128 + 5,266) 

4,2128  t  (9,479) 

b. (Tp +T0,3)  t  (Tp + T0,3 + 1,5T0,3), berarti 

(4,2128 + 5,266)  t  (4,2128 + 5,266 + 1,5 . 5,266) 

9,479  t  17,378 

c. t  (Tp + T0,3 + 1,5T0,3), berarti 

t  17,378 

Untuk selanjutnya dapat dilihat pada tabel 4.14 berikut ini: 
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Tabel 4.14 Perhitungan HSS Nakayasu 
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Gambar 4.8 Hidrograf Satuan Sintetik Nakayasu 

 

4.1.8.2 Hidrograf Debit Banjir Rancangan (Inflow) 

Hidrograf debit banjir rancangan dihitung dengan menggunakan prinsip 

linearitas perkalian antara ordinat hidrograf satuan dengan hujan netto, kemudian hasil 

dari perkalian untuk tiap kejadian hujan dijumlahkan secara superposisi dan hasil 

akhirnya ditambah aliran dasar dengan rumus seperti pada persamaan berikut ini: 

𝑄𝑘 =  𝑄𝑏 +  𝑈𝑖 . 𝑅𝑛−(𝑖−1)

𝑛

𝑖=1

 

Dimana: 

Qk = Debit banjir pada jam ke-k 

Ui = Ordinat hidrograf satuan (i = 1, 2, 3, ... n) 

Rn = Hujan netto (hujan efektif) dalam waktu yang berurutan (n = 1, 2, .. n) 

Qb = Aliran dasar (Base Flow) 

 

 Berikut ini tabel perhitungan hidrograf debit banjir rancangan dan grafik 

hidrograf dapat dilihat pada gambar 4.9  

0,000

1,000

2,000

3,000

4,000

5,000

6,000

0,00 2,00 4,00 6,00 8,00 10,00 12,00 14,00 16,00 18,00 20,00 22,00 24,00

D
EB

IT
 S

A
TU

A
N

 (
m

3
/d

t/
m

m
)

WAKTU (JAM)

Hidrograf Satuan Sintetis Nakayasu

Series1



92 
 

 
 

Tabel 4.15 Perhitungan banjir rancangan Q1,01th 
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Tabel 4.16 Perhitungan banjir rancangan Q5th 
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Tabel 4.17 Perhitungan banjir rancangan Q25th 
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Tabel 4.18 Perhitungan banjir rancangan Q50th 
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Tabel 4.19 Perhitungan banjir rancangan Q100th 
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Tabel 4.20 Perhitungan banjir rancangan Q1,2x100th 
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Tabel 4.21 Perhitungan banjir rancangan Q1000th 
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Tabel 4.22 Perhitungan banjir rancangan QPMF 
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Tabel 4.23 Rekapitulasi perhitungan banjir rancangan 
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Gambar 4.9 Hidrograf banjir rancangan 

 

4.1.9 Kurva Kapasitas Tampungan Waduk (Storage Curve) 

Fungsi utama tampungan waduk adalah sebagai penampung air dan 

sebagai stabilisator aliran air yang terjadi. Oleh karena itu, hal yang paling 

penting diperhatikan dari karakteristik fisik waduk adalah berapa besar kapasitas 

tampungannya. Perencanaan lokasi waduk, ditentukan sesuai peta kontur dan 

survey topografi lokasi bendungan yang dilaksanakan.  

Berdasarkan lokasi as bendungan yang dibuat maka didapatkan data 

elevasi dan luas tampungan. Dari data tersebut maka dapat dihitung kapasitas 

tampungan waduk, dengan hasil seperti pada tabel 4.24 berikut ini: 
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Tabel 4.24 Hubungan elevasi, luas genangan, dan kapasitas tampungan Waduk Bintang 

Bano 
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Gambar 4.10 Kurva lengkung kapasitas waduk Bintang Bano 

 

Selanjutnya penentuan elevasi mercu pelimpah Waduk Bintang Bano 

didapat dengan menjumlah semua tampungan efektif dan tampungan mati 

waduk tersebut dengan perhitungan sebagai berikut: 

Tampungan efektif waduk = 54.630.000 m
3
 

Tampungan mati waduk = 11.210.000 m
3
 

Total tampungan = Tampungan efektif + Tampungan mati 

 = 54.630.000 + 11.210.000 

 = 65.840.000 m
3
 

Dengan didapatkannya total tampungan waduk, maka dengan cara 

interpolasi dari lengkung kapasitas maka diperoleh pula elevasi mercu pelimpah 

Waduk Bintang Bano pada level + 115,74 
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4.1.10 Penelusuran Banjir Melalui Pelimpah (Flood Routing) Waduk Bintang 

Bano 

Dalam penelusuran banjir yang menjadi variabel terpenting adalah debit nflow 

dan outflow. Saat debit banjir (inflow) masuk ke dalam tampungan waduk sampai 

kapasitas tampungan sementara yaitu sampai elevasi banjir diatas ambang. Elevasi 

banjir di atas pelimpah akan semakin naik sampai elevasi maksimum di atas ambang 

pelimpah. Kemudian elevasi muka air banjir akan turun sampai debit inflow sama 

dengan debit outflow. Tampungan waduk disini mempunyai fungsi untuk mereduksi 

banjir. Hidrograf outflow dari waduk akan mempunyai puncak terendah tergantung pada 

ukuran waduk dan besarnya kapasitas banjir yang tersedia. 

Untuk  mengetahui besarnya air yang akan melimpah jika terjadi banjir pada 

waduk, analisis penelusuran banjir perlu diperhitungkan. Analisa ini berfungsi untuk 

mendesain bangunan pelimpah agar tidak  membahayakan puncak bendungan jika 

terjadi banjir yang besar. 

 Elevasi pelimpah = + 115,74 (analisa tampungan) 

 Elevasi dasar pelimpah = + 110,74 (elevasi rencana) 

 Lebar pelimpah (L) = 80 m (direncanakan) 

 Tinggi pelimpah = 5 m 

 Jumlah pilar = 0 

 Q1000th = 1459,509 m
3
/dt 

 QPMF = 2412,742 m
3
/dt 

 Koefisien pilar (Kp) =  0,02 

 Koefisen abutmen (Ka) = 0,12 

4.1.10.1`Penentuan Koefisien Debit Pelimpah Waduk Bintang Bano 

Untuk menentukan koefisien debit limpasan, hal yang harus dilakukan pertama 

kali adalah melakukan perhitungan coba-coba nilai koefisien debit. Dengan mencoba 

koefisien debit Cd = 2, sehingga Cd hitung bisa didapat dari perhitungan berikut: 

Leff = L – 2 (n . Kp + Ka) . Hd 

 = 80 – 2 (0 . 0,02 + 0,12) . Hd 

 = 80 – 0,24 Hd 

Untuk nilai Cd = 2, maka: 

Q1000th  = Cd . Leff . Hd
3/2

 

2137,259 = 2 . (80 – 0,24 Hd) . Hd
3/2

 

Hd = 2,6352 
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Untuk selanjutnya mengecek nilai Cd = 2 dengan menggunakan persamaan 

Iwasaki, sebagai berikut: 

Cd = 2,20 – 0,0416  
𝐻𝑑

𝑃
 

0,99
 

Cd = 2,20 – 0,0416  
2,6352

5
 

0,99
 

Cd = 1,9793 

Harga Cd coba-coba tersebut belum menyamai harga Cd hitung. Sehingga 

dilakukan coba-coba harga Cd lagi hingga ditemukan harga Cd coba-coba sama dengan 

harga Cd hitung. Harga coba-coba nilai Cd tersebut dicantumkan dalam tabel 4.25 

berikut ini: 

Tabel 4.25 Perhitungan koefisien debit Cd 

Cd coba-

coba Hd 

Cd 

hitung 

(m
1/2

/dt) (m) (m
1/2

/dt) 

2.0000 2.6352 1.9793 

1.9793 2.6354 1.9793 

Sumber: Perhitungan 

  

Dari hasil perhitungan Cd di atas didapatkan nilai Cd = 1,9793 dan Hd = 2,6354 

m. Selanjutnya dilakukan perhitungan nilai a sebagai berikut: 

Cd = 1,60 x 
1+2𝑎(

𝑕

𝐻𝑑
)

1+𝑎(
𝑕

𝐻𝑑
)
  

1,9793 = 1,60 x 
1+2𝑎(

𝑕

𝐻𝑑
)

1+𝑎(
𝑕

𝐻𝑑
)
 , karena h = Hd, maka: 

1,9793 = 1,60 x 
1+2𝑎

1+𝑎
 , a = 0,3107 

Sehingga didapat persamaan koefisien debit: 

Cd = 1,60 x 
1+2 .0,3107(

𝑕

2,6354
)

1+0,3107(
𝑕

2,6354
)

  

Dengan persamaan Cd di atas, maka didapat nilai Q untuk berbagai nilai H pada 

tabel 4.26 berikut ini: 
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Tabel 4.26 Hubungan H dan Q di atas pelimpah Bendungan Bintang Bano 
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Gambar 4.11 Kurva kedalaman aliran (Cd = 1,9793) 

 

4.1.10.2 Perhitungan Tampungan Waduk Bintang Bano 

Sebelum melakukan penelusuran banjir, perlu dilakukan perhitungan fungsi 

tampungan dari Waduk Bintang Bano dengan penjelasan tabel 4.27 berikut: 
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Tabel 4.27 Perhitungan tampungan waduk untuk penelusuran banjir melalui pelimpah 

Bendungan Bintang Bano (Cd = 1,9793) 
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4.1.10.3 Penelusuran Banjir (Flood Routing) 

Berikut ini merupakan perhitungan penelusuran banjir melalui pelimpah 

Bendungan Bintang Bano dengan Q1000th: 

Tabel 4.28 Perhitungan penelusuran banjir Q1000th Bendungan Bintang Bano
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Adapun langkah-langkah perhitungan penelusuran banjir melalui pelimpah 

Bendungan Bintang Bano, untuk Q1000 pada t = 0,5 jam sebagai berikut: 

1. Debit inflow (I) dari perhitungan banjir rancangan Nakayasu untuk debit banjir 

rancangan Q1000 tahun. 

2. Menghitung nilai inflow rata-rata 0,5 x (I1 + I2) = 0,5 x (5,564 + 11,089) = 8,326 m
3
/dt. 

3. Menentukan nilai yang didapat dengan menginterpolasi nilai debit pada jam 

sebelumnya dalam hal ini Q outflow awal = 5,564 m
3
/dt dari tabel 4.27, diperoleh harga = 

162,649. 

4. Menghitung nilai dengan persamaan  = 0,5. (I1 + I2) + =  8,326 + 162,649 = 

170,975. 

5. Outflow awal pada t = 0,5 jam diperoleh dengan interpolasi dari tabel 4.27 dengan nilai 

= 170,975 didapatkan nilai Q outflow awal = 5,712 m
3
/dt. 

6. Tinggi air di atas pelimpah pada t = 0,5 jam diperoleh dengan interpolasi dari tabel 4.27 

dengan Q outflow awal = 5,712 m
3
/dt, didapatkan nilai tinggi air di atas pelimpah pada t = 

0,5 jam Hd awal = 0,121 m. 

7. Menghitung elevasi awal tinggi muka air diatas pelimpah dengan persamaan Elv. Muka 

air awal = Elv. Mercu + Hd awal = 115,858 + 0,121 = + 115,860 m. 

8. Perhitungan dilakukan seterusnya dalam tabel 4.28 di atas sehingga didapatkan nilai 

Qoutflow dan Hd maksimum. 

Dari perhitungan pada tabel 4.28 diatas  didapatkan bahwa Hd = 3,994 m. 
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Gambar 4.12 Penelusuran Banjir dengan kala ulang 1000 tahun 

Tahapan perhitungan penelusuran banjir melalui pelimpah selengkapnya dapat 

dilihat pada lampiran. Berikut ini merupakan rekapitulasi dari hasil penelusuran banjir 

melalui pelimpah Bendungan Bintang Bano: 

 

Tabel 4.29 Rekapitulasi perhitungan banjir rancangan melalui pelimpah Bendungan 

Bintang Bano 
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4.2 Analisa Hidrolika 

Setelah didapatkan debit outflow banjir rancangan melalui perhitungan 

penelusuran banjir melalui pelimpah, maka langkah selanjutnya adalah analisa hidrolika 

sebagai bagian dari perencanaan pelimpah. 

4.2.1 Perencanaan Profil Pelimpah 

Dalam perencanaan profil pelimpah digunakan data debit outflow dengan kala 

ulang 1000 tahun.  

- Debit outflow maksimum Qo = 1335,45 m
3
/dt 

- Lebar ambang pelimpah L = 80  m 

- Kedalaman aliran di atas ambang Hd = 3,99  m 

- Kedalaman aliran kritis di atas ambang Hc = 2,66 m 

Profil pelimpah yang digunakan adalah OGEE tipe tegak dengan perhitungan 

sebagai berikut: 

- R1 = 0,2 Hd = 0,799 m 

- Jarak R1 = 0,282 Hd = 1,126 m 

- R2 = 0,5 Hd = 1,997 m 

- Jarak R2 = 0,175 Hd = 0,699 m 

Perhitungan lengkung Harold: 

X
1,85

 = 2 . Hd
0,85

 . Y 

Maka  Y = 0,154 . X
1,85

 

 Y’ = 0,285 . X
0,85

 

Titik awal melalui gradien: 

Misal  Y’ = 1,4286 

 1,4286 = 0,267 . X
0,85

 

 X
0,85

 = 5,012 

 X = 6,660 

 Y = 0,154 X
1,85

 

 Y = 5,143 

Dari perhitungan tersebut didapatkan koordinat titik akhir lengkungan (6,660 ; 

5,143). Untuk koordinat titik-titik lengkung diperoleh dengan Y = 0,154 X
1,85

 dan 

perhitungan selanjutnya dilampirkan sebagai berikut: 
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Tabel 4.30 Koordinat Lengkung Harold 

 

 Sumber: Perhitungan 

Gambar 4.13 Perencanaan profil mercu pelimpah Bendungan Bintang Bano 

 

4.2.2 Bentuk Saluran Samping 

Saluran Samping (Side Channel) pada pelimpah Bendungan Bintang Bano 

direncanakan berpenampang trapesium dengan kemiringan pada bagian ambang 1 : 0,7 

dan mempunyai dinding tegak. Lebar saluran samping pada bagian hulu direncanakan 

sebesar 30 m, sedangkan lebar pada bagian hilir direncanakan sebesar 40 m dengan 

panjang saluran 80 m 
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Gambar 4.14 Potongan melintang saluran samping (tampak hulu) 

 

 

Gambar 4.15 Potongan melintang saluran samping (tampak hilir) 

 

4.2.3 Perhitungan Kombinasi a dan n  

Dalam pemilihan kombinasi nilai koefisien a dan n digunakan rumus Julian 

Hinds. Nilai angka koefisien n divariasikan antara 0,4 – 0,8. Kemiringan dasar saluran 

samping direncanakan berdasarkan Qoutflow untuk Q1000 = 1335,45 m
3
/dt, namun untuk 

mendapatkan elevasi sesuai disertakan perhitungan QPMF sebagai alternatif pemilihan, 

adapun besarnya QPMF = 2271,56 m
3
/dt. Untuk menentukan harga a dan n di atas perlu 

dicari kombinasi sedemikian rupa sehingga disatu pihak biaya konstruksi saluran 



115 
 

 
 

samping cukup ekonomis, sedangkan dilain pihak mempunyai bentuk hidrolis yang 

menguntungkan. Dalam studi ini akan digunakan metode coba banding untuk 

menentukan harga a dan n. Perhitungan berikut menggunakan Q1000 adapun titik yang 

ditinjau adalah sebagai berikut: 

- X1 = 10 m, diperoleh QX1 = 
10

80
× 1335,45 = 166,93 

- X2 = 80 m, diperoleh QX2  = 
80

80
× 1335,45 = 1335,45 

Bentuk penampang saluran samping dengan lebar (b) bervariasi berdasarkan 

jarak X serta kemiringan Z1 = 0,7 dan Z2 = 0. 

Pada penampang hulu X1 = 10 m, b1 = 31,25 m 

Misalkan nilai n = 0,6 dan nilai a = 0,4, maka: 

V1 = a . X1
n
 = 0,4  10

0,6
 = 1,5924 

A1 = Q1 / V1 = 16,93 / 1,5924 = 104,8284 m
2
 

d1  = 
−𝑏+ 𝑏1

2+ 2(𝑍1+𝑍2)𝐴1

𝑍1+𝑍2
=

−31,25+ 31,252+2. 0,7+0 .104,8284

0,7+0
  

 = 3,2217 

hv1 =  . (V1
2
 / 2g) = 1,15 (1,5924

2
 / 2 . 9,81) = 0,1486 

y1  
𝑛+1

𝑛
 × 𝑕𝑣1 =  

0,6+1

0,6
 × 0,1486=  = 0,3964 

D1 = d1 + y1 = 3,2217 + 0,3964 = 3,6180 

Pada penampang hilir X2 = 80 m, b2 = 40 m 

QX2 = 1335,45 m
3
/dt 

V2 = a . X2
n
 = 0,4  80

0,6
 = 5,5452 

A2 = Q2 / V2 = 1335,45 / 5,5452 = 240,8325 m
2
 

d2 = 
−𝑏2+ 𝑏2

2+ 2(𝑍1+𝑍2)𝐴2

𝑍1+𝑍2
=

−40+ 402+2. 0,7+0 .240,832

0,7+0
 

 = 5,6963 

hv2 =  . (V2
2
 / 2g) = 1,15 (5,5452

2
 / 2 . 9,81) = 1,8023 

y2 =  
𝑛+1

𝑛
 × 𝑕𝑣2 =  

0,6+1

0,6
 × 1,8023 = 4,1792 

D2 = d2 + y2 = 5,6963 + 4,1792 = 9,8756 

Maka pembiayaan (P) dari kolom penampang dapat dinyatakan sebagai: 

P = D1 + 2 . D2 = 3,6180 + 2 . 9,8756 = 23,3692 
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Selanjutnya perhitungan metode coba banding untuk mendapatkan kombinasi nilai a 

dan n yang paling ekonomis dilampirkan pada tabel 4.34 dan 4.35 

Didapatkan nilai kombinasi a dan n untuk kala ulang Q1000: 

a = 0,4 

n = 0,6 

Sedangkan untuk kala ulang QPMF: 

a = 0,4 

n = 0,6 
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Tabel 4.31 Kombinasi nilai a dan n untuk kala ulang Q1000 
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Tabel 4.32 Kombinasi nilai a dan n untuk kala ulang QPMF 
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4.2.4 Perhitungan Bentuk Dasar Saluran Samping 

Dengan kombinasi angka koefisien a dan n Q1000 serta QPMF dari hasil 

perhitungan di atas kemudian dilanjutkan dengan perhitungan untuk bentuk dasar 

saluran samping. Kehilangan tinggi akibat gesekan secara kasar dapat dihitung 

menggunakan rumus Manning dengan mengambil koefisien kekasaran n = 0,015 

(beton) dan hasilnya dilampirkan pada tabel 4.36. 

Elevasi dasar teoritis = Elevasi Mercu – (D + Hf) 

Contoh perhitungan adalah sebagai berikut: 

Untuk jarak x (jarak antara tepi udik pelimpah dengan suatu titik pada mercu pelimpah) 

= 10 diperoleh: 

V = a . x
n
 = 0,4 . 10

0,6
 = 1,592 m/det 

Vrata-rata = (Vi-1 + Vi) / 2 = (0 + 1,592) / 2 = 0,796 m/det 

Q = q . x = 16,69 . 10 = 166,932 

A = Q / V = 166,932 / 1,592 = 104,828 

d = 
−𝑏+ 𝑏2+ 2(𝑍1+𝑍2)𝐴1

𝑍1+𝑍2
=

−31,25+ 31,252+2. 0,7+0 .104,828

0,7+0
 = 3,237 

p = 𝑏 +   (1 + 𝑍1
2) +  (1 + 𝑍2

2)  . 𝑑 

 = 31,25 +    1 + 0,72 +   1 + 02   .3,237 = 38,439 

R = A / P = 104,828 / 38,439 

Rrerata = (R1 + R2) / 2 = (0 + 38,439) / 2 = 1,364 

Δx = xi – xi-1 = 10 – 0 = 10 m 

Vrerata = (Vi-1 + Vi) / 2 = (0 + 1,592) / 2 = 0,796 

Sf =  
𝑛 .𝑉𝑟𝑎𝑡𝑎 −𝑟𝑎𝑡𝑎

𝑅𝑟𝑎𝑡𝑎 −𝑟𝑎𝑡𝑎
2/3 

2
 =  

0,015 .0,796

1,3382/3
 

2
= 0,000097 

hf = Sf . Δx = 0,000094 . 10 = 0,00094 

hv =  . v
2
 / 2g = 1,15 . 1,592

2
 / 2 . 9,81 = 0,149 

y =  
𝑛+1

𝑛
 𝑕𝑣  =  

0,015+1

0,015
  .0,149 = 0,396 

D = d + y = 3,237 + 0,396 = 3,634 

D + hf = 3,634 + 0,00097 = 3,634 

Elevasi dasar teoritis  = Elevasi mercu – (D + hf) 

  = 115,74 – 3,63497 

  = 112,106 



120 
 

 
 

 

T
ab

el
 4

.3
3
 P

er
h
it

u
n
g
an

 E
le

v
as

i 
D

as
ar

 S
al

u
ra

n
 S

am
p
in

g
 D

eb
it

 R
en

ca
n
a 

Q
1

0
0
0
 



121 
 

 
 

T
ab

el
 4

.3
4

 P
er

h
it

u
n
g
an

 E
le

v
as

i 
D

as
ar

 S
al

u
ra

n
 S

am
p
in

g
 D

eb
it

 R
en

ca
n
a 

Q
P

M
F
 



122 
 

 
 

Karena bentuk penampang memanjang dasar saluran samping hasil perhitungan 

(teoritis) seperti dapat dilihat pada gambar 4.14 adalah berupa garis lengkung, maka 

pelaksanaan konstruksinya akan cukup sulit. Untuk menghindari kesulitan dalam 

pelaksanaan tersebut, maka bentuk penampang memanjang dasar saluran harus 

disesuaikan dengan merubahnya menjadi garis lurus. 

Penyesuaian ini dilakukan dengan menghubungkan titik akhir garis lengkung 

dengan titik yang letaknya 1/3 sampai 1/10 dari panjang pelimpah, dan diukur dari 

ujung garis lengkung, perhitungannya sebagai berikut: 

1/3 L  = 1/3 . 80 

 = 26,67 

1/10 L = 1/10 . 80 

 = 8 

Dari perhitungan di atas didapat jarak antara 8 sampai dengan 26,67 m lebar 

ambang. Di dalam perhitungan ini diambil titik 3 pada jarak 20 m. sebagai titik 

penghubung dengan titik akhir garis lengkung yang berada pada titik 9. 

Untuk analisa kemiringan saluran dapat dilihat pada gambar 4.17 berikut ini: 

 

Gambar 4.16 Potongan Memanjang Rencana Kemiringan Dasar Saluran Samping 

 

Dari analisa didapat nilai slope sebesar 0,092 ( S = 1 : 10,87). 
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4.2.5 Perhitungan Profil Muka Air Pada Saluran Samping 

Setelah dasar saluran samping yang direncanakan telah ditetapkan, maka 

dilanjutkan dengan perhitungan tinggi muka air pada saluran samping melanjutkan  

perhitungan elevasi dasar untuk saluran samping pada tabel 4.36. Untuk dimensi 

rencana, data penampang saluran samping diberikan pada tabel 4.38 berikut ini: 

 

Tabel 4.35 Data penampang saluran samping 

 

 

Elevasi muka air pada Side Channel (pelimpah samping)  dihitung berdasarkan 

titik kontrol pada akhir saluran transisi. Saluran transisi ini menghubungkan side 

channel dengan saluran peluncur. Side Channel ini mempunyai lebar 30 m pada ujung 

udik dan 40 m pada ujung hilir. Untuk itu perlu dilakukan perhitungan tinggi muka air 

di akhir side dengan Q100, Q1000, dan QPMF. Perhitungan dimulai dari keadaan hidrolika 

pada titik kontrol atau titik kritis pada akhir saluran transisi. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Gambar 4.17 Bentuk penampang akhir saluran samping (Side Channel) 
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- Untuk Q1000 

q = 
1335 ,45

30
 = 44,51 m

3
/dt 

dc =  𝛼 .
𝑞2

𝑔

3
=  1.15 .

44,512

9,81

3
 = 6,1473 m 

vc = 
𝑞

𝑑𝑐
=

44,51

6,1473
 = 7,2415 m/det 

hvc = 
𝛼 .  𝑣𝑐

2

2𝑔
=

1,15 .7,2415

19,62
 = 3,0736 m 

Ac = 
𝑏

𝑑𝑐
 = 

30

6,1473
 = 184,4177 

Pc = b + (2 . dc) = 30 + (2 . 6,1473) = 42,2945 

Rc = 
𝐴𝑐

𝑃𝑐
 = 

184,4178

42,2945
 = 4,3603 

𝑆𝑓1 =  
n .V

R2/3 
2

 =  
0,015 .7,2415

4,3603
 

2

= 0,00166 

Aas = 40 das + 0,35 das
2
 

vas = 
𝑄

𝐴𝑎𝑠
=

1335,45

40 𝑑𝑎𝑠 +𝑜,35 𝑑𝑎𝑠
2 

Direncanakan: 

Btransisi = 40 m 

Panjang = 72 m 

K  = 0,2 

Sehingga untuk menentukan nilai tinggi muka air di akhir saluran transisi (das) 

untuk kala ulang Q1000 harus melalui persamaan Bernoulli yang ditulis sebagai berikut: 

𝑑𝑎𝑠 + 𝑕𝑣𝑎𝑠 = 𝑑𝑐 + 𝑕𝑣𝑐 + 𝐾 𝑕𝑣𝑐 − 𝑕𝑣𝑎𝑠  + 𝑕𝑚   

dimana hm = kehilangan total tinggi tekanan yang disebabkan oleh gesekan 

  =  ratarataSfx  .       

  = 72 . 0,000909 

  = 0,06542 

das + hvas = 6,1473 + 3,0737 + 0,2 |3,0737 – hvas| + 0,06542 

. Dengan cara coba-coba didapatkan nilai das = 9,21 m 

- Untuk QPMF 

q = 
2271 ,56

30
 = 75,72 m

3
/dt 

dc =  𝛼 .
𝑞2

𝑔

3
=  1.15 .

75,722

9,81

3
 = 8,7595 
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vc = 
𝑞

𝑑𝑐
=

75,72

8,7595
 = 8,6442 

hvc = 
𝛼 .  𝑣𝑐

2

2𝑔
=

1,15 .8,6442

19,62
 = 4,3797 

Ac = 
𝑏

𝑑𝑐
 = 

30

8,7595
 = 262,7847 

Pc = b + (2 . dc) = 30 + (2 . 8,7595) = 47,5190 

Rc = 
𝐴𝑐

𝑃𝑐
 = 

262,7847

47,5190
 = 5,5301 

𝑆𝑓1 =  
n .Vc

Rc
2/3 

2

 =  
0,015 .8,6442

5,5301
 

2

= 0,00172 

Aas = 40 das + 0,35 das
2
 

vas = 
𝑄

𝐴𝑎𝑠
=

2271,56

40 𝑑𝑎𝑠 +𝑜,35 𝑑𝑎𝑠
2 

Direncanakan: 

Btransisi = 40 m 

Panjang = 72 m 

K  = 0,2 

Sehingga untuk menentukan nilai tinggi muka air di akhir saluran transisi (das) 

untuk kala ulang Q1000 harus melalui persamaan Bernoulli yang ditulis sebagai berikut: 

𝑑𝑎𝑠 + 𝑕𝑣𝑎𝑠 = 𝑑𝑐 + 𝑕𝑣𝑐 + 𝐾 𝑕𝑣𝑐 − 𝑕𝑣𝑎𝑠  + 𝑕𝑚   

dimana hm = kehilangan total tinggi tekanan yang disebabkan oleh gesekan 

  =  ratarataSfx  .       

  = 72 . 0,00093 

  = 0,066965 

das + hvas = 8,7595 + 4,3797 + 0,2 |4,3797 – hvas| + 0,066965 

Dengan cara coba-coba didapatkan nilai das = 13,17 m. 

Dengan diketahuinya kedalaman air di titik akhir transisi (das) dan kemiringan 

dasar saluran samping (hasil perhitungan sebelumnya), maka profil muka air di 

sepanjang saluran samping dapat ditentukan dengan sistem coba banding menggunakan 

persamaan berikut: (Sosrodarsono, 1989:228) 

Rumus perbedaan tinggi muka air antara 2 penampang: 

∆𝑦 = 𝛽
𝑄1

𝑔

 𝑉1+𝑉2 

 𝑄1+𝑄2 
  𝑉1 − 𝑉2 +

𝑉2

𝑄1
 𝑄1 − 𝑄2    

- Langkah-langkah perhitungan: 

Panjang saluran samping dibagi dalam beberapa pias, dalam perhitungan diambil Δx 

= 10 m. 
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Berdasarkan hasil perhitungan hidrolika pada titik kontrol di atas diperoleh tinggi 

muka air di hilir saluran samping dengan kala ulang Q1000 das = 9,21 m. 

Elevasi muka air = Elevasi dasar + das = 100,09 + 9,21 = + 109,30 m. 

Maka luas penampang basah (A) dan kecepatan (v) pada titik das dapat dihitung: 

 𝐴 =
 𝑍1+𝑍2 𝑑𝑎𝑠 +2 .𝐵

2
𝑑𝑎𝑠 =

 0,7+0 9,32+2 .40

2
× 9,21 = 398,2423 

Q = q . x = 16,69 . 80 = 1335,45 m
3
/dt 

V = Q / A = 1335,45 / 398,2423 = 3,353 m/dt 

Untuk titik x = 70, ambil nilai Δy = 0,172 (dengan cara coba-coba, sampai diperoleh 

hasil perhitungan Δy menggunakan persamaan Rumus perbedaan tinggi = nilai Δy 

yang diambil). 

Selanjutnya perhitungan di titik x = 70 dilanjutkan seperti diberikan berikut ini 

untuk memperoleh hasil yang disyaratkan di atas dengan nilai  diambil sebesar 

1,05. 

Elevasi muka air di titik (x = 70) = Elevasi muka air di titik das + Δy 

 = 109,30 + 0,172 

 = +109,47 

Tinggi muka air (d70) = Elevasi muka air di titik d70 – Elevasi dasar 

 = 109,47 – 101,01 = 8,45 m.8 

𝐴 =
 𝑍1+𝑍2 𝑑70+2 .𝐵

2
𝑑70 =

 0,7+0 8,458+2 .38,75

2
× 8,458  = 352,8047 

Q = q . x = 16,69 . 70 = 1168,523 m
3
/det 

V = Q / A = 1168,523 / 352,8047 = 3,312 m/det 

∆𝑦 = 𝛽
𝑄1

𝑔

 𝑉1+𝑉2 

 𝑄1+𝑄2 
  𝑉1 − 𝑉2 +

𝑉2

𝑄1
 𝑄1 − 𝑄2    

∆𝑦 = 1,05
1335,45

9,81

 3,353+3,312 

 1335,45+1168,523 
  3,353 − 3,312 +

3,312

1335,45
 1335,45 −

1168,523  

Δy = 0,172 m  Δy yang diambil dengan cara coba-coba. 

Untuk perhitungan profil muka air pada saluran samping secara lengkap dengan 

Q1000 dan QPMF dapat dilihat dalam tabel 4.36 s/d 4.37 berikut ini. 
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Gambar 4.18 Konstruksi Side Channel 
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4.2.6 Perencanaan Saluran Transisi 

Berikut ini merupakan analisa hidrolika pada saluran transisi. Saluran transisi 

dirancang dengan menggunakan Q1000 dan dikontrol QPMF. Saluran transisi direncanakan 

dengan bentuk penampang saluran berupa segi empat dan tanpa slope. Berikut 

merupakan perhitungan saluran transisi: 

Awal saluran transisi dari tabel 4.36 didapatkan: 

Q1000 = 1335,45 m
3
/det 

Bas = 40 m 

das = 9,213 m 

Vas = 3,353 m/det 

Aas = 398,24 m
2 

hvas = 0,573 

 = 1,15 

Panjang Sal. Transisi (L) = 72 m (dibagi 10 section dengan jarak 7,2) 

Slope Sal. Transisi (So) = 0 (Datar) 

dc  = 6,147 m 

Vc  = 7,241 m/det 

hvc  = 3,074 

Bc  = 30 m 

Untuk menghitung tinggi muka air tiap section dalam saluran transisi digunakan 

persamaan Bernoulli sebagai berikut: (section 1) 

𝑑1 + 𝑕𝑣1 = 𝑑2 + 𝑕𝑣2 + 𝑘  𝑕𝑣1 − 𝑕𝑣2 + 𝑕𝑚  

9,213 + 0,573 = 𝑑𝑛 +
𝑉𝑛

2

19,62
+ 0,2  0,573 −

𝑉𝑛
2

19,62
 + 0,002  

Dengan cara coba-coba didapatkan nilai d1 = 8,847 m. Perhitungan untuk section 

berikutnya dapat dilihat pada tabel 4.38 – 4.39.  
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Gambar 4.19 Konstruksi Saluran Transisi 
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4.2.7 Perencanaan Saluran Peluncur 

Berikut merupakan analisa hidrolika pada saluran peluncur. Perlu diketahui titik 

awal saluran peluncur = titik akhir saluran transisi yaitu pada elevasi = +100,8 m. 

Saluran peluncur dibagi dalam 2 bagian: 

1. Bagian kurva lengkung yang dimulai dari titik akhir (hilir) saluran 

transisi, 

2. Bagian lurus dengan lebar dasar saluran (b) konstan = 30 m 

1. Bagian kurva lengkung 

Dengan menggunakan kala ulang Q1000 dan di kontrol menggunakan debit kala 

ulang QPMF. 

1. Debit outflow maksimum   (Q1000) = 1335,45 m
3
/dt 

2. Kedalaman aliran kritis di awal sal.peluncur   (dc) = 6,147 m 

3. Elevasi dasar saluran pada awal sal.peluncur = + 100,08 m 

4. Lebar dasar saluran peluncur = 30 m 

5. Kecepatan aliran pada titik permulaan = 7,241 m/dt 

6. Koefisien kekasaran Manning (beton) = 0,015  

7. Percepatan gravitasi bumi  = 9,81 m/dt
2
 

8. Koefisien koreolis  (α) = 1,15  

9. Koefisien kehilangan tinggi akibat pusaran  (k) = 0,00 (sal. prismatis) 

 

Untuk kurva lengkung digunakan persamaan sebagai beikut. (design of small dams; 

392) 

 

 

 

Dimana: 

- θ = 0 derajat (sudut kemiringan bagian upstream / saluran transisi) 

- K = 1,5 
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Untuk menentukan batas akhir kurva lengkung harus ditentukan lebih dahulu 

kemiringan dasar saluran transisi. Berdasarkan elevasi ujung udik dan ujung hilir 

saluran peluncur serta jarak horizontal saluran peluncur (rencana). Maka kemiringan 

dasar saluran peluncur dapat dihitung sebagai berikut: 

El. ujung udik saluran peluncur = + 100,08 

- El. ujung hilir saluran peluncur = + 51,50 (Direncanakan) 

- Jarak horizontal saluran peluncur (L) = 170 m (Direncanakan) 

 

 

 

Maka:  

 

 

 

 

 

 

Maka didapatkan koordinant batas akhir kurva lengkung pada x = 11,48 dan y = -

1,64 

 

Gambar 4.20 Kurva lengkung pada saluran peluncur 
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2. Bagian lurus 

Pada bagian lurus ini direncanakan dengan lebar dasar saluran peluncur 36,26 m 

sampai akhir peluncur dan dengan kemiringan slope dasar 0,317. Untuk menentukan 

elevasi muka air pada saluran peluncur dipakai sistem coba banding kedua 

(Bendungan Type Urugan, 207-208).  

Pengaruh kavitasi yang paling menonjol pada saluran peluncur adalah di daerah 

kecepatan setempat yang tinggi, menurut persamaan Bernoulli cenderung 

mempunyai tekanan yang rendah. Saluran peluncur pada bendungan Tiro kecil 

mempunyai kecenderungan untuk mengalami kavitasi, hal ini dikarenakan 

ketinggian saluran peluncur relatif tidak terlalu tinggi. 

Suatu bentuk persamaan untuk memperkirakan kavitasi berupa parameter tak 

berdimensi, merupakan hubungan antara gaya pelindung terhadap kavitasi (ambient 

pressure) dan penyebab kavitasi (dynamic pressure) disebut indeks kavitasi. Untuk 

lebih jelasnya perhitungan muka air saluran peluncur dan nilai indeks kavitasinya 

akan ditabelkan sebagai berikut. 
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Tabel 4.41 Perhitungan indeks kavitasi pada saluran peluncur Q1000 
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Tabel 4.43 Perhitungan indeks kavitasi pada saluran peluncur QPMF 
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Perhitungan tinggi jagaan pada saluran peluncur didasarkan pada persamaan 

dxVxFb 037,06,0  (Sosrodarsono, 1989:224). Sebagai dasar perhitungan tinggi 

jagaan adalah debit rencana QPMF. Hasil perhitungan dapat dilihat pada tabel berikut ini. 

 

Tabel 4.44 Perhitungan tinggi jagaan pada saluran peluncur 

 

 

4.2.8  Perencanaan Peredam Energi 

1. Dari analisa hidrolika profil muka air pada saluran peluncur untuk kala ulang 

1,2xQ100th, diperoleh nilai sebagai berikut: 

- Elev. Akhir saluran peluncur   =   + 51,50 m 

- Lebar akhir saluran peluncur B = 30 m 

- Kedalaman air di akhir sal. peluncur  d1 = 1,22 m 

- Kecepatan aliran di akhir sal. peluncur  v1 = 27,12  m/det 

- Bilangan Froude di akhir sal. peluncur  F1 = 8,40 
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- Dengan demikian tipe peredam energi yang sesuai adalah kolam olak 

USBR type II. 

- Kedalaman konjugasi 
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981,0 2

2 d  

d2  = 13,916 m 

- Menentukan panjang loncatan hidrolik dapat dihitung dengan menggunakan 

grafik “Lenght of Jump” untuk Fr = 8,40 diperoleh harga: 

22,4
2


d

L
        

L = 4,22 . d2 = 4,22 . 13,916 = 58,72 m  Dibulatkan 60 m 

- Dari hasil perhitungan maka dipilih kolam olakan USBR Tipe II karena 

persyaratan kriteria telah memenuhi. Berikut ini merupakan perhitungan 

kolam olakan USBR Tipe II: 

d1 = W1 = S1 = D1 = 1,22 m  

d2 = D2 = 13,916 m 

F1 = 8,40  

panjang kolam olak  = 60 m  

0,5 D1  = 0,61 m   direncanakan 0,5 D1 = 0,61 m 

0,02 D2  = 0,28 m   direncanakan 0,02 D2 = 0,28 m 

0,2 D2  = 2,78 m   direncanakan 0,2 D2 = 2,78 m 

0,15 D2  = 2,09 m   direncanakan 0,15 D2 = 2,09 m 

- Untuk merencanakan tinggi muka air (d3) di hilir peredam energi “Forster 

dan Skrinde” sebagai beikut: 

ΔZ = 3,5 m  
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- Dengan demikian dapat diketahui nilai d3 dengan cara triall and error 

adalah 9,567  m. 

Elevasi lantai peredam energi =       + 51,50  m 

Elevasi dasar saluran akhir (escape channel) =       + 55,00  m 

 

2. Untuk profil muka air pada saluran peluncur untuk kala ulang Q1000, 

diperoleh: 

- Elev. Akhir saluran peluncur   =   + 51,50 m 

- Lebar akhir saluran peluncur B = 30 m 

- Kedalaman air di akhir sal. peluncur  d1 = 1,573 m 

- Kecepatan aliran di akhir sal. peluncur  v1 = 28,294  m/det 

- Bilangan Froude di akhir sal. peluncur  F1 = 7,723 

- Kedalaman konjugasi 
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- Untuk merencanakan tinggi muka air (d3) di hilir peredam energi 

“Forster dan Skrinde” sebagai beikut: 

ΔZ = 3,5 m  

 

 

 

 

- Dengan demikian dapat diketahui nilai d3 dengan cara triall and error 

adalah 12,066  m. 

Elevasi lantai peredam energi =       + 51,50  m 

Elevasi dasar saluran akhir (escape channel) =       + 55,00  m 
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3. Untuk profil muka air pada saluran peluncur untuk kala ulang QPMF, 

diperoleh: 

- Elev. Akhir saluran peluncur   =   + 51,50 m 

- Lebar akhir saluran peluncur B = 30 m 

- Kedalaman air di akhir sal. peluncur  d1 = 2,515 m 

- Kecepatan aliran di akhir sal. peluncur  v1 = 30,103  m/det 

- Bilangan Froude di akhir sal. peluncur  F1 = 6,499 

- Kedalaman konjugasi 
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- Untuk merencanakan tinggi muka air (d3) di hilir peredam energi 

“Forster dan Skrinde” sebagai beikut: 

ΔZ = 3,5 m  

 

 

 

 

- Dengan demikian dapat diketahui nilai d3 dengan cara triall and error 

adalah 17,470  m. 

Elevasi lantai peredam energi =       + 51,50  m 

Elevasi dasar saluran akhir (escape channel) =       + 55,00  m 
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Gambar 4.22 Perencanaan kolam olakan (Stilling Basin) USBR tipe 2  
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