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RESUMEN 

El presente estudio de tesis titulado “CARACTERIZACIÓN HIDROLÓGICA 

CON FINES DE MANEJO DE MÁXIMAS AVENIDAS MEDIANTE 

MODELAMIENTO HIDROLÓGICO DE LA CUENCA DEL RÍO COATA” se ha 

ejecutado en el ámbito de la cuenca Coata, que comprende las sub cuencas 

de Cabanillas y Lampa en una longitud de 170.78 km, que abarca los 

distritos de Coata, Cabana, Cabanilla, Lampa, Santa Lucía y la provincia de 

San Román, en el departamento de Puno. 

Los  caudales se estiman en base a una serie de precipitaciones máximas 

diarias, para la estimación de caudales se han establecido diferentes puntos 

de interés en la cuenca Coata, siendo estos; la desembocadura del rio 

Verde, desembocadura del río Cabanillas, desembocadura del río Lampa, y 

la desembocadura del río Coata. 

Los caudales de avenidas estimados en los puntos de interés considerados 

para un periodo de retorno de 25 años son 410.17, 616.81, 557.47, y 861.43 

m3/s; para un periodo de retorno de 50 años 441.31, 700.65, 602.53, y 

932.50 m3/s; para un periodo de retorno de 100 años 569.56, 754.39, 643.70 

y 997.77 m3/s; y para un periodo de retorno de 500 años 527.98, 866.98, 

727.98 y 1133.54 m3/s consecutivamente considerando las descargas 

máximas de la sub cuenca regulada del río Cerrillos a través de la represa 

Lagunillas. 

Los caudales máximos de descarga de la represa Lagunillas se han 

simulado en el programa Hec-HMS para períodos de retorno de 25, 50, 100 

y 500 años, resultando descargas máximas de  25.30, 27.40, 30.50 y 38.50 

m3/s consecutivamente. 

En el control, se planteó  el diseño una estructura hidráulica (terraplén de tierra) 

en la cual se ha la sección de la estructura es de 3.0 m de corona,  talud en la 

cara húmeda de z=2.5, y en la cara exterior de z=2.0, una altura promedio de 

5.45 m a partir de la rasante del eje del río en la comunidad de Carata distrito 

de Coata.  
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INTRODUCCION 

En el Perú se ha llevado diversos sistemas y medios de protección frente a los 

fenómenos climáticos que caracteriza nuestra nación, desde la zona norte, 

Tumbes, Piura, Lambayeque, pasando por la zona centro oriente Huánuco, 

Ucayali,  hasta la zona sur, Madre de Dios, Puno y Arequipa. 

En particular en nuestra región sur, Puno se ha distinguido por su inestabilidad 

pluvial lo cual ha motivado la construcción de defensas ribereñas, como es en 

los ríos Ramis, Huancané, Ilave, etc. orientadas a mitigar los efectos de estas 

máximas avenidas. 

Obsérvese que le Perú tiene casi el 5 % de los recursos hidráulicos 

superficiales mundiales. Así mismo, la disponibilidad de agua por habitante del 

Perú es una de las más altas del mundo, es casi diez veces el promedio anual, 

no así China que tiene sólo 2 500 m3/hab/año, valor bastante pequeño y que 

obliga a un uso y cuidado intensivo de sus escasos recursos hidráulicos. El 

valor del agua es incalculable, ¿cómo ponerle precio?. El agua es un recurso 

natural insubstituible para el desarrollo de los pueblos; razón por la cual estriba 

que el Estado, que es la organización política de una nación en un territorio 

determinado, proclame como suyos los recursos hidráulicos de su territorio, sin 

los cuales la tierra no tendría valor. Para poder aprovechar y conservar un 

recurso es necesario conocerlo 

Los habitantes de los márgenes del río Coata, es una población rural que 

subsiste de los víveres que ellos mismos producen y de lo poco que pueden 

comerciar en otros centros poblados. La zona sufre los embates de la 

naturaleza al desbordarse el Río Coata, siendo estos de carácter cíclico, 
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asociándose al fenómeno climático de “EL NIÑO”, lo que produce el efecto de 

arruinar la producción agrícola y pecuaria - perdiéndose 4 de 5 surcos de papa 

y el 90% de cebada y habas, además de menguar dramáticamente a la 

población ganadera, con el consiguiente desmedro de la población, y por ende 

afectar en el normal desarrollo agrario de la zona, además de arruinar el medio 

ambiente y la flora y fauna en ella. 
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I. PLANTEMIENTO DEL PROBLEMA 

1.1 PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA 

En nuestro país el crecimiento poblacional ha ocasionado una expansión 

en la ocupación del espacio urbano y rural en lugares vulnerables. Este 

proceso se ha dado sin ninguna planificación, de tal manera que un alto 

porcentaje de pobladores carecen de los servicios básicos y sus 

viviendas están construidas en zonas de riesgo y en muchos casos 

cercanos a los márgenes de los ríos, lo que les hace altamente 

vulnerables a peligros por desbordes e inundaciones ocasionadas por 

los eventos meteorológicos extremos. 

La región del Altiplano, el conocimiento integral de los recursos hídricos 

y su comportamiento es aun escasa. Particularmente uno de los 

problemas hidrológicos, que se presenta en esta región es la ocurrencia 

de las máximas avenidas que causan inundaciones, riesgo de vida útil 

de las obras hidráulicas, erosión y transporte de sedimentos, debido al 

exceso de precipitación en los meses de noviembre, diciembre, enero, 

febrero y marzo, es notorio en el aspecto social, ambiental y económico, 

en el ámbito regional, con mayor incidencia en las actividades agrícolas 

– pecuarias del Altiplano Puneño.

La selección correcta de un caudal máximo para un proyecto constituye 

una parte esencial de los estudios de ingeniería, para prevenir, diseñar 

y controlar los problemas mencionados, es importante tener criterio 
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técnico muy amplio en el estudio hidrológico del potencial de avenidas. 

Para ello es necesario disponer de información de serie de datos de 

caudales máximos instantáneos de mayor longitud de región, esto nos 

permitirá interpretar el comportamiento de un evento hidrológico, con el 

propósito de predecir el riesgo que puede sufrir los proyectos de mayor 

envergadura y garantizar la vida en la región de estudio. En nuestra 

realidad general parte de estos se registran en 6 estaciones 

meteorológicas a nivel de la cuenca Coata y esta información nos 

permitirá obtener el caudal de diseño para posibles obras hidráulicas que 

se construyan. Sin embargo, se tomaron referencia de 3 estaciones 

meteorológicas cercanas a la cuenca Coata con información de 

precipitación máxima en 24 horas, estos datos nos garantizan para 

realizaran la presente investigación de análisis de máximas avenidas. 

 

De esto surge la siguiente interrogante: 

 

¿Con la caracterización hidrológica es posible realizar un adecuado 

manejo del agua del río Coata, a través del modelamiento 

hidrológico de máximas avenidas? 

 

1.2 ANTECEDENTES 

 

La cuenca Coata se caracteriza por estar afectada cíclicamente por 

fenómenos naturales como: sequias, inundaciones, heladas, granizadas, 
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entre otras; las precipitaciones pluviales son relativamente escasas, es 

decir que la concentradas básicamente durante tres a cuatro meses 

(diciembre a marzo), es decir que la cuenca Coata viene sufriendo su 

acelerado proceso, de desertificación y erosión hídrica de los suelos 

agrícolas y pecuarios. Por tal razón el agua elemento de la naturaleza de 

vital importancia para el desarrollo y bienestar de la humanidad, siendo 

básico por ellos, la determinación de su existencia, el establecimiento de 

su comportamiento, conservación, preservación y uso múltiple y racional. 

 

Bajo este marco y objetivo del presente estudio de investigación es de 

proporcionar información valiosa para diseño de futuras obras 

hidráulicas y manejo adecuado de los recursos hídricos; que permitan 

entender el real funcionamiento hidrológico de las cuencas y de ello 

concluir en cuanto a las restricciones y bondades que nos ofrece este 

sistema natural como generador de agua superficial. 

 

1.3 OBJETIVOS GENERALES Y ESPECÍFICOS 

 

1.3.1 OBJETIVO GENERAL 

 

 Realizar la caracterización hidrológica para el manejo del agua 

mediante modelamiento hidrológico de máximas avenidas en la 

cuenca del río Coata. 
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1.3.2 OBJETIVOS ESPECÍFICOS 

 

 Realizar el estudio y análisis de comportamiento de las 

precipitaciones pluviales máximas de 24 horas aplicando un modelo 

estadístico. 

 

 Generar los caudales máximos en diferentes períodos de retorno en la 

cuenca del río Coata aplicando el modelo hidrológico del hidrograma 

triangular hidrograma unitario y el Hec HMS. 

 

 Plantear el manejo adecuado de las máximas avenidas mediante 

métodos estructurales como no estructurales. 

 

1.4 JUSTIFICACIÓN 

 

La cuenca del río Coata por sus características geológicas e hidrológicas 

está sometida a sufrir daños causados con frecuencia durante los meses 

de intensas precipitaciones pluviales, por lo cual se considera que el 

conocimiento de los caudales de avenidas y las áreas inundables es 

sumamente importante para la toma de decisiones en el desarrollo 

económico del ámbito de la cuenca del río Coata y plantear posibles 

proyectos de Ingeniería hidráulica para el control de inundaciones, 

protección de áreas de cultivos y conservación de los cuerpos de agua 

para lograr la sostenibilidad de los recursos hídricos. 
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La parte baja de las cuencas de los ríos Cabanillas y Lampa representa 

un medio importante donde se desarrollan actividades agropecuarias a 

gran escala, esto por encontrarse el Sistema Integral Lagunillas (SIL). En 

las cuales se encuentran estructuras de defensa ribereña, vías férreas, 

carreteras, extensos campos de cultivos y viviendas rurales y necesitan 

un manejo adecuado de los recursos hídricos.  
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II. REVISION DE LITERATURA 

 

2.1 CONCEPTOS BASICOS 

 

2.1.1 PREVENCIÓN 

 

Según INDECI (2010). El conjunto de actividades y medidas 

diseñadas para proporcionar protección permanente contra los 

efectos de un desastre. Incluye entre otras, medidas de ingeniería 

(construcciones sismo resistentes, protección ribereña y otras) y de 

legislación (uso adecuado de tierras, del agua, sobre ordenamiento 

urbano y otras). 

 

2.1.2 INUNDACIÓN 

 

Según INDECI (2010). Desbordes laterales de las aguas de los ríos, 

lagos y mares, cubriendo temporalmente los terrenos bajos, 

adyacentes a sus riberas, llamadas zonas inundables. Suelen ocurrir 

en épocas de grandes precipitaciones, marejadas y tsunami. 

 

2.1.3 DESASTRE 

 

Según INDECI (2010). Una interrupción grave en el funcionamiento 

de una comunidad causando grandes pérdidas a nivel humano, 
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material o ambiental, suficientes para que la comunidad afectada no 

pueda salir adelante por sus propios medios, necesitando apoyo 

externo. Los desastres se clasifican de acuerdo a su origen (natural 

o inducido por el hombre). 

 

2.1.4 CULTURA DE PREVENCIÓN 

 

Según INDECI (2010). El conjunto de conocimientos y actitudes que 

logra una sociedad al interiorizarse en aspectos de normas, 

principios, doctrinas y valores de Seguridad y Prevención de 

Desastres, que al ser incorporados en ella, la hacen responder de 

manera adecuada ante las emergencias o desastres de origen 

natural o inducidos por el hombre. 

 

2.1.5 HIDROLOGÍA 

 

 Según APARICIO (1996). Es la ciencia natural que estudia al agua, 

su ocurrencia, circulación y distribución en la superficie terrestre, sus 

propiedades químicas y físicas y su relación con el medio ambiente, 

incluyendo a los seres vivos. 
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2.1.6 CUENCA HIDROGRÁFICA 

 

Según CHEREQUE (1996). Es el área de terreno donde las aguas 

caídas por precipitación se unen para formar un solo curso de agua. 

Cada curso de agua tiene una cuenca bien definida para cada punto 

de su recorrido. 

Según INDECI (2010). Región avenada por un río y sus afluentes. 

Es el espacio delimitado por la divisoria de aguas entre cuencas, que 

recoge el agua de las precipitaciones pluviales y, de acuerdo a las 

características fisiográficas, geológicas y ecológicas del suelo, 

donde se almacena, distribuye y transforma el agua. 

Según REYES (1992). La cuenca de drenaje de una corriente, es el 

área de terreno donde todas las aguas caídas por precipitación, se 

unen para formar un solo curso de agua. Cada curso de agua tiene 

una cuenca bien definida, para cada punto de su recorrido. 

 

2.1.7 CICLO HIDROLÓGICO 

 

Según CHEREQUE (1996). Se denomina ciclo hidrológico al 

conjunto de cambios que experimenta el agua en la naturaleza, tanto 

en su estado (sólido, líquido y gaseoso) como en su forma (agua 

superficial, agua subterránea, etc). 
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FIGURA 2.01. Esquema del ciclo hidrológico 
          Fuente: Chereque 1996.  

 

2.1.8 PRECIPITACIÓN 

 

Según CHEREQUE (1996). Se define precipitación a toda forma de 

humedad, que originándose en las nubes, llega hasta la superficie 

terrestre, de acuerdo a esta definición, las lluvias, granizadas, 

garúas y nevadas son formas distintas del mismo fenómeno de la 

precipitación. 

 

2.1.9 ESCORRENTÍA 

 

Según APARICIO (1996). El escurrimiento se define como el agua 

proveniente de la precipitación que circula sobre o bajo la superficie 

terrestre y que llega a una corriente para finalmente ser drenada 

hasta la salida de la cuenca. 
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El agua proveniente de la precipitación que llega hasta la superficie 

terrestre una vez que una parte ha sido interceptada y evaporada 

sigue diversos caminos hasta llegar a la salida de la cuenca. 

Conviene dividir estos caminos en tres clases: escurrimiento 

superficial, escurrimiento sub superficial y escurrimiento subterráneo. 

 

La escorrentía mundial ha sido cuantificada por varios autores, entre 

ellos Lindh y Shiklomanov, cuyos resultados pueden verse en los 

cuadros 2.01 y 2.02 Lindh encontró para la escorrentía mundial un 

valor de 38,820 km3/año, que presenta distribuido en siete áreas 

continentales del planeta. 

 

CUADRO 2.01. Distribución continental de la escorrentía 

mundial según Lindh 

 

Fuente: A. Rocha F. (1998), Introducción a la Hidráulica Fluvial 
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CUADRO 2.02. Distribución continental de la escorrentía 

mundial según Shiklomanov 

 

Fuente: A. Rocha F. (1998), Introducción a la hidráulica fluvial. 

 

2.1.10 DESCARGA MÁXIMA 

 

Según VÁSQUEZ (1997). Una corriente o avenida es un caudal de 

gran magnitud que desborda los ríos, quebradas y canales 

artificiales. Al hidrólogo le interesa estudiar el caudal creciente, o 

avenida de diseño para estructuras de condición (canales, obras de 

demasías, bocatomas, alcantarillas, etc.), para estructuras de 

regulación (embalses). 

 

Según MEJÍA (2001). La avenida es el caudal máximo instantáneo 

que ocurre en un período de tiempo dado, producido por la 

ocurrencia de fuertes tormentas (intensas lluvias), ocasionando 

grandes daños en el ámbito urbano y rural, pérdidas de cultivos y 

ganadería, e inclusivo originan pérdidas de vidas humanas. 
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Para estimar las descargas máximas, se han desarrollados varios 

métodos, entre ellos: 

 

a. Fórmulas empíricas; que predicen las descargas en función de 

algunas características como la precipitación, área, frecuencia 

de crecida, características fisiográficas y otros. 

b. Métodos analíticos; que relaciona la información histórica para 

establecer cursos de lluvias máximas probables, histogramas 

unitarios. 

c. Métodos estadísticos; expresan las descargas probables en 

función de la distribución de frecuencias de los valores, que 

son aplicados a problemas hidrológicos, así tenemos 

distribuciones tipo: Pearson, Gumbel, Log normal 2 

parámetros, Log normal 3 parámetros, etc., el uso de cada uno 

de ellos depende de la forma como están presentados los 

datos. 

 

2.2 CARACTERISTICAS GEOMORFOLOGICAS DE LA CUENCA 

 

2.2.1 ÁREA DE LA CUENCA 

 

Según JIMENEZ (1986). Está determinada por una línea 

imaginaria que une los puntos más altos y encierran el área de 



16 
 

confluencia; aunque interiormente se encuentren picos aislados 

más altos. 

 

Esta línea de divorcio de aguas que separa una cuenca de las 

circundantes se denomina divisoria de aguas o parteaguas y en 

su trazado no debe cortar ninguna corriente de agua, salvo a la 

salida de ella. 

 

2.2.2 PERÍMETRO DE LA CUENCA 

 

Según JIMENEZ (1986). El perímetro de la cuenca o la longitud 

de la línea de divorcio de la hoya es un parámetro importante, 

pues en conexión con el área nos puede decir algo sobre la forma 

de la cuenca. 

 

2.2.3 FORMA DE LA CUENCA 

 

Según MEJÍA (2001). Esta característica es importante, pues se 

relaciona con el tiempo de concentración, el cual es el tiempo 

necesario, desde el inicio de la precipitación, para que toda la 

cuenca contribuya a la sección de la corriente principal. 
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a. Coeficiente de Compacidad o índice de Gravelius (Cc) 

 

Según JIMENEZ (1986). Designado por Kc e igualmente 

propuesto por Gravelius, compara la forma de la cuenca a la de 

una circunferencia, cuyo círculo inscrito tiene la misma superficie 

de la cuenca en estudio, Kc se define como la razón entre el 

perímetro de la cuenca P que es la misma longitud del parteaguas 

que la encierra y el perímetro de la circunferencia. 

2

P

Pc

P
Kc  …………………………………...………. (2.01) 

Donde: 

P: perímetro de la cuenca (km). 

Pc: perímetro del círculo de igual área (km). 

Para determinar el círculo: 




A
rrA  2 ………………………………… (2.02) 

Reemplazando 2.02 en 2.01, tenemos: 

A

P

Pc

P
Kc 282.0 …………………………..…...……. (2.03) 

 

b. Factor de forma (Kf) 

 

Según JIMENEZ (1986). Este índice propuesto por Gravalius, es 

estimado de la relación entre el ancho promedio del área de 
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captación (A) con respecto a la longitud de la cuenca (L) medida 

desde el punto más alejado de ella hasta la salida. 

 

2L

A
K f  ……………………………………………………. (2.04) 

Dónde. 

A = área de la cuenca. 

L = distancia desde la salida hasta el límite de la cuenca. 

 

Este factor relaciona la forma de la cuenca con la de un cuadrado, 

correspondiendo un Kf=1 para regiones con esta forma, que es 

imaginaria. 

 

Un valor Kf superior a la unidad nos dará en grado de 

achatamiento de ella o de un río principal corto y por 

consecuencia con tendencia a concentrar el escurrimiento de una 

lluvia intensa formando fácilmente grandes crecidas. Para la 

cuenca del río Cañaveralejo Kf=0.43. 

 

c. Rectángulo equivalente 

 

Según JIMENEZ (1986). Propuesto por hidrólogos franceses con 

el fin de comparar la influencia de las características de la cuenca 

sobre el escurrimiento. 
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El rectángulo equivalente tiene la misma área de la cuenca índice  

de compacidad Kc; como su nombre lo indica de forma 

rectangular, tal que el lado mayor sea L y el menor l. 

Las curvas de nivel se trazan paralelas al lado menor del 

rectángulo (l). De las consideraciones anteriores se tiene. 

 

A

P
Kc

lLP

LxlA

28.0

)(2






 

 

Reordenando los términos se tiene: 

 

Para el lado mayor: 
























2
128.1

11
128.1

*

Cc

ACc
L …………………………… (2.05) 

Para el lado menor: 
























2
128.1

11
128.1

*

Cc

ACc
l ………….………………… (2.06) 

 

2.2.4 SISTEMA DE DRENAJE 

 

Según JIMENEZ (1986).  Está conformado por el río principal y 

sus tributarios; el conocimiento de su disposición; ramificación y 

características es básico si se considera su influencia en la mayor 

o menor velocidad con que será evacuada el agua de la cuenca. 
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La red de drenaje se traza considerando las corrientes perennes y 

las intermitentes, incluyéndose los cauces efímeros o sea 

aquellos que sólo llevan agua durante las lluvias. 

 

a. Orden de los cauces 

 

Según JIMENEZ (1986).  Es una clasificación que se da a los 

diferentes cauces y que toman un determinado valor, de acuerdo 

al grado de bifurcación. 

 

Se consideran ríos de primer orden, aquellas corrientes fuertes, 

portadoras de aguas de nacimientos y que no tienen afluentes. 

Las corrientes de segundo orden son las resultantes de la 

confluencia de dos corrientes de orden primario; de igual forma la 

unión de dos ríos de orden dos da origen a uno de tercer orden y 

así sucesivamente. 

En general dos ríos de n orden dan lugar a uno de orden n+1. 

 

b. Densidad de drenaje (Dd) 

 

Según JIMENEZ (1986).  Este índice designado por Dd permite 

tener un conocimiento de la complejidad y desarrollo del sistema 

de drenaje de la cuenca. 
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La densidad de drenaje se calcula dividiendo la longitud total de 

las corrientes de la cuenca por el área total que las contiene o 

sea: 

A

L
Dd


 ………………………………………………….. (2.07) 

 

A fin de catalogar una cuenca como bien o mal drenado, 

analizando su densidad de drenaje; se puede considerar que 

valores de Dd próximos a 0.5 corresponden a una cuenca 

pobremente drenada mientras que valores de 3.0 o mayores 

indican la eficiencia de la red de drenaje. 

 

La red de drenaje toma sus características, influenciada por las 

lluvias y la topografía; por esto se tiene que para un valor alto de 

Dd corresponde grandes volúmenes de escurrimiento, al igual que 

mayores velocidades de desplazamiento de las aguas, lo que 

producirá rápidos ascensos de las crecientes. 

 

c. Frecuencia de corriente (F) 

 

Según JIMENEZ (1986).  El concepto de frecuencia de corriente, 

definida como el número de corrientes por unidad de área. 

M. A. Meton, analizó en detalle la relación entre la densidad de 

drenaje y la frecuencia de corriente, y encontró que ambos son 
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medidas de la magnitud de la red de drenaje, pero cada una trata 

aspectos diferentes. 

 

A

Nu
F


 ………………………………………….………. (2.08) 

 

2.2.5 PARÁMETROS RELATIVOS A LA VARIACIÓN DE LA ALTITUD 

 

a. Curva hipsométrica 

 

Según JIMENEZ (1986). La curva hipsométrica es la 

representación gráfica de la variación altitudinal de una cuenca y 

se obtiene a partir de un plano topográfico, tomándose los valores 

en porcentaje  del área que están por debajo de una determinada 

altura; que inicialmente será la del más bajo de la cuenca e irá 

aumentando de acuerdo a los valores de las cotas de la curva de 

nivel que encierre las franjas de terreno por ellas definida y el 

punto de salida que es generalmente e sitio más bajo de la 

cuenca. 

 

La elevación mediana divide a la cuenca en dos zonas de igual 

área, una por encima y la otra por debajo de dicha cota. 
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b. Elevación mediana de la cuenca 

 

Según JIMENEZ (1986).  Se denomina elevación mediana de una 

cuenca hidrográfica aquella que determina la cota de la curva de 

nivel que divide la cuenca en dos zonas de igual área; es decir la 

elevación correspondiente al 50% del área total. 

 

c. Elevación media de la cuenca 

 

Según JIMENEZ (1986).  Para esto es necesario disponer de un 

plano con curva de nivel con la misma diferencia de nivel o 

desnivel. 

Este método inicia con la medición del área de las diferentes 

franjas de terreno,  delimitada por las curvas de nivel consecutivas 

y la divisoria de aguas. 

 

La elevación media de la cuenca se calcula con la fórmula: 

 

A

ae
E


 ………………………………………….….……. (2.09) 

Donde: 

a : área entre dos curvas de nivel. 

e : elevación media entre dos curvas de nivel. 

E : elevación media de la cuenca. 
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d. Pendiente de la cuenca 

 

Según JIMENEZ (1986).  La pendiente media de la cuenca se 

estima en base a un plano topográfico que contenga curvas de 

nivel con igual desnivel entre ellas empleando alguno de los 

métodos propuesto por Alvord u Horton. 

 

A

DL
Sm  …………………………………………………. (2.10) 

Donde: 

Sm : pendiente media de la cuenca. 

D : desnivel constante entre curvas de nivel (km). 

L : longitud total de las curvas de nivel en la cuenca (km). 

A : área de la cuenca (km2). 

 

Según JIMENEZ (1986).  La variación de la inclinación de la 

superficie de la cuenca, incide en la presencia de diversos 

fenómenos relacionados con el desplazamiento de de las capas 

del suelo en una cuenca; sean de erosión o de sedimentación. 

En cuencas con pendientes fuertes, hay la tendencia a la 

generación de crecientes de los ríos formándose en tiempos 

relativamente cortos; estas cuencas se conocen como 

torrenciales, igual a los ríos que las drenan. 
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e. Pendiente del cauce principal 

 

Partiendo de un perfil topográfico del río principal se puede 

estimar por alguno de los siguientes métodos 

 

e.1 Método de valores extremos 

 

Según JIMENEZ (1986).  Consiste en determinar el desnivel ΔH 

entre los puntos más elevado y más bajo del río en estudio y 

luego dividirlo entre la longitud del mismo cauce L esto es: 

 

L

H
S  ……………………………………..…..………. (2.11) 

 

Donde: 

H : diferencia de cotas. 

L : longitud de cauce principal. 

 

Este método puede ser empleado en cauces de poca longitud, o 

de muy poca variación altitudinal; en donde el perfil del río casi 

que coincide con la recta que une los puntos extremos. 
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e.2 Método de Taylor y Schwar 

 

Según JIMENEZ (1986).  Tratando de ajustar una rasante al perfil 

del río. Los proponentes de este método sugieren subdividir el río 

en tramos de igual longitud ΔL cada uno con pendiente uniforme. 

 























nsss

m
S

1
....

11

21

………………..…..…………. (2.12) 

 

Donde: 

S1, S2,…., Sn: pendiente de cada segmento (S=H/L). 

S : pendiente medio del cauce. 

 

Se comprende que entre mayor sea el número de tramos en que 

se subdivida el cauce principal, mejor será la estimación de su 

pendiente media. 

 

2.3 ANALISIS DE PRECIPITACION DE LA CUENCA 

 

2.3.1 PRECIPITACIÓN MEDIA EN LA CUENCA 

 

Según CHEREQUE (1996). A partir de las lluvias medidas en los 

pluviómetros es posible calcular la precipitación media en la 
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cuenca. Singularmente útil resulta la precipitación media anual, o 

módulo pluviométrico anual en la cuenca. 

 

Para el cálculo de la precipitación media de la cuenca existen 

varios métodos disponibles, de los cuales los más usados son los 

tres que se describen a continuación: 

 

a. Promedio aritmético 

 

Según CHEREQUE (1996). Si p1, p2,…….,pn son las 

precipitaciones anuales observados en diferentes puntos de la 

cuenca, entonces la precipitación anual media de la cuenca es: 

 

n

ppp
p n


......21 ……………….……………… (2.13) 

 

Este método es el más sencillo pero que sólo da buenos 

resultados cuando el número de pluviómetros es grande. 

 

b. Polígono de Thiessen 

 

Según CHEREQUE (1996). El método consiste en: 

 

- Unir las estaciones formando triángulos. 
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- Trazar las mediatrices de los lados de los triángulos formando 

polígonos. Cada polígono es el área de influencia de una 

estación. 

- Hallar las áreas a1, a2,…….,an de los polígonos. 

- Si p1, p2,…….,pn son las correspondientes precipitaciones 

anuales, entonces: 

n

nn

aaa

apapap
p






......

......

21

2211 ………….……….. (2.14) 

 

Es la precipitación anual media en la cuenca. 

 

FIGURA 2.02. Esquema del polígono de thiessen 

 

c. Curvas isoyetas 

 

Según CHEREQUE (1996). Se define isoyeta a la línea de igual 

precipitación. El método consiste en: 

 

- Trazar las isoyetas, interpolando entre las diversas estaciones, 

de modo igual como se trazan las curvas de nivel. 
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- Hallar las áreas a1, a2,…….,an entre dos isoyetas seguidas. 

- Si p0, p1,……., pn  son las precipitaciones anuales 

representadas por las isoyetas respectivas, entonces: 

n

nn

aaa

apapap
p






......

......

21

2211 ………………………. (2.15) 

Es la precipitación anual media de la cuenca. 

 

FIGURA 2.03. Curvas isoyetas de la cuenca 

 
De los tres métodos, el más preciso es el de isoyetas, por que en 

la construcción de las curvas isoyetas el ingeniero puede utilizar 

todo su conocimiento sobre los posibles efectos orográficos. 

 

d. Método de Thiessen modificado 

 

Según CHEREQUE (1996). El método clásico de Thiessen se 

puede mejorar asignándole un peso a cada estación, de modo 

que la precipitación media en toda la cuenca se evalúe en la 

forma simple. 
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ii pPp * ……………………………………….…. (2.16) 

 

Donde: 

p : precipitación media de la cuenca (en lámina de agua). 

Pi : en cada estación. 

pi : el peso de cada estación. 

 

Para los polígonos de Thiessen de una cuenca los pesos se 

determinan una sola vea, del modo que a continuación se indica: 

 

- Se dibujan los polígonos de Thiessen y las curvas isoyetas al 

mismo tiempo (figura 2.05). 

 

- Se hallan las precipitaciones sobre cada polígono operando 

con las isoyetas. 

 

aT

a
hmh  …………………………………..….…. (2.17) 

 

Donde: 

 

hm : precipitación media entre isoyetas. 

a : área comprendida entre isoyetas. 

aT : área del polígono. 
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- Se anota la relación de áreas de cada polígono (área del 

polígono entre el área de la cuenca). 

- Se halla el peso de cada estación con la fórmula: 

 

cuencalaenprecip

poligonoelsobreprecip
pi

.

.
 …………..….…. (2.18) 

 

 

FIGURA 2.04. Polígono de Thiessen y curvas isoyetas 

 
 

Para realizar el cálculo de los pesos, se procede el procedimiento 

del cuadro 2.03. 

 

         CUADRO 2.03. Cálculo de los pesos por Thiessen modificado 

Estación 
(1) 

Precip. sobre 
el polígono 
Thiessen 

(2) 

Relación de 
áreas. 

(3) 

Precip. en 
la estación. 

(4) 
Peso=(2)(3)/(4) 

A 4.3 0.389 4.73 0.35 

B 4.6 0.370 5.56 0.31 

C 2.8 0.211 2.06 0.29 

D 5.0 0.030 4.06 0.04 
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2.4 PROBABILIDAD Y ESTADISTICA EN HIDROLOGIA 

 

Según VILLON (2002). El diseño y la planeación de obra hidráulicas 

están siempre relacionadas con eventos hidrológicos futuros, la 

avenida de diseño para el vertedor de una presa es un evento que 

tal vez no se ha presentado jamás, o al menos no en el período de 

datos disponible, pero que es necesario conocer para determinar las 

dimensiones de la obra. 

 

2.4.1 DISTRIBUCIONES TEORICAS 

 

Según VILLON (2002). El Hidrólogo tendrá disponible un registro 

de datos hidrometeorológicos (precipitación, caudales, 

evapotranspiración, temperaturas, etc.), a través de su 

conocimiento del problema físico escogerá un modelo 

probabilístico a usar, que represente en forma satisfactoria el 

comportamiento de la variable. 

 

Para utilizar estos modelos probabilísticos, se deben calcular sus 

parámetros y realizar la prueba de bondad de ajuste, un esquema 

de este proceso se muestra en la figura 2.06. 

 

Las funciones de distribuciones teóricas de probabilidad permiten 

calcular: 
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 La probabilidad de los distintos estados o valores que pueden 

tomar la variable aleatoria. 

 La probabilidad de tener valores mayores o menores de un 

determinado límite. 

 Los valores de probabilidad de ocurrencia asociados a cada valor 

de la variable aleatoria. 

Según se trate de variables discretas o continuas, se usarán 

modelos de distribución probabilístico discretos o continuos. 

Serán modelos discretos aquellos cuya función de densidad de 

probabilidad y función de probabilidad acumulada se encuentra 

definida para determinar los valores que puede tomar las 

variables. Las distribuciones teóricas comúnmente utilizadas son: 

Las distribuciones teóricas comúnmente utilizadas son: 

- Distribución Normal o gaussiana. 

- Distribución Log-Normal de 2 ó 3 parámetros. 

- Distribución Gamma de 2 ó 3 parámetros. 

- Distribución Log-Pearson tipo III. 

- Distribución Gumbel (Valor extremo Tipo I). 

- Distribución log-Gumbel. 

 

2.4.2 PRUEBAS DE BONDAD DE AJUSTE 

 

Según VILLON (2002). Las pruebas de bondad de ajuste, consiste 

en comprobar gráfica y estadísticamente, si la frecuencia empírica  
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de la serie analizada, se ajusta a la determinada función de 

probabilidades teórica seleccionada a príori, con los parámetros 

estimados con base en los valores muéstrales. 

 

Las pruebas de bondad de ajuste más utilizado son. 

- Ajuste gráfico. 

- Ajuste estadístico (Chi-cuadrado y Smirnov-Kolmogorov). 

 

a. Prueba Chi-cuadrado (X2) 

 

Según VILLON (2002). La prueba Chi cuadrado se basa en el 

cálculo de frecuencias tanto de valores observados, como valores 

esperados, para un número determinado de intervalos. Esta 

prueba es comúnmente usada para verificar la bondad de ajuste 

de la distribución empírica a una distribución teórica conocida. 

 

La expresión general de la prueba Chi-cuadrado está dado por: 

 







k

i i

ii
c

e

e
x

1

2
2 )(

…………………………..…….…. (2.19) 

Donde: 

Ne
k

i

i

k

i

i 
 11

  

2

cx : Valor calculado de Chi-cuadrado a partir de los datos. 

i : Número de valores observados en el intervalo de clase i. 
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ie : Número de valores esperados en el intervalo de clase i. 

k: Número de intervalos de clase. 

 

b. Prueba de Smirnov-Kolmogorov 

 

Según VILLON (2002). La prueba de Smirnov-Kolmogorov, 

consiste en comparar las diferencias existentes, entre la 

probabilidad empírica de los datos de la muestra y la probabilidad 

teórica, tomando el valor máximo del valor absoluto, de la 

diferencia entre el valor observado y el valor de la recta teórica del 

modelo, es decir: 

 

)()(max xPxF  …………………………..…….…. (2.20) 

Donde: 

 : Estadístico de Smirnov-Kolmogorov, cuyo valor es igual a la 

diferencia máxima existente entre la probabilidad ajustada y la 

probabilidad empírica. 

F(x): Probabilidad de distribución teórica. 

P(x): Probabilidad experimental o empírica de los datos. 

 

2.4.3 PERIODO DE RETORNO (T) 

 

Según VILLON (2002). Se define el período de retorno T, como el 

intervalo promedio de tiempo en años, dentro del cual un evento 
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de magnitud x puede ser igualado o excedido, por lo menos una 

vez en promedio. Así, si un evento igual o mayor a x, ocurre una 

vez en T años, su probabilidad de ocurrencia P, es igual 1 en T 

años, es decir: 

T
xXP

1
)(  …………………………..……….…. (2.22) 

ó  
)(

1

xXP
T


  

Donde: 

P(X≥x):  probabilidad de ocurrencia de un evento ≥x. 

T:   período de retorno. 

)(1)( xXPxXP   

De donde: 

T
xXP

1
1)(  ………………………..……….…. (2.23) 

ó   
)(1

1

xXP
T


 ………………………..…..…….…. (2.24) 

Donde:  

T: período de retorno. 

P (X≥x): probabilidad de excedencia. 

P(X<x): probabilidad de no excedencia. 
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CUADRO 2.04. Período de retorno recomendado para el diseño de 

estructuras menores 

 
 
 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fuente: Tesis “Propuesta metodológica control de inundaciones en la cuenca Coata” 

 

 

2.5 HIDROGRAMAS DE AVENIDAS 

 

Según CHEREQUE (1996). El caudal de una corriente, en general está 

constituido por dos partes, una de ellas el flujo base, proviene del agua 

subterránea y la otra, la escorrentía directa, proviene de las últimas 

lluvias. No todas las corrientes reciben aporte de agua subterránea, ni 

todas las precipitaciones provocan escorrentía directa. Sólo las 

precipitaciones importantes, es decir, intensas y prolongadas, producen 

un aumento significativo en las escorrentía de las corrientes. 
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FIGURA 2.05. Caudales medios y caudales picos 

 

Según CHEREQUE (1996). Los hidrogramas de crecidas vienen a ser 

hidrogramas resultantes de lluvias importantes aisladas. Su estudio es 

bastantes útil para el diseño de aliviaderos de las presas de embalse, 

cuya misión es la de dejar salir del embalse las aguas provenientes de 

avenidas, también es útil para otros proyectos como defensas contra 

inundaciones, predicción de avenidas y otros. 

 

2.5.1 MODELO DEL NUMERO DE CURVA DEL SCS (SCS Curve 

number) 

 

Según VILLON (2008). Este modelo desarrollado por el Servicio 

de Conservación de Suelos (SCS) de los Estados Unidos, usa el 

número de curva (CN, de sus siglas en inglés), el cual es un 

parámetro empírico estimado de la combinación del tipo de suelo, 

cobertura vegetal y la condición de humedad antecedente del 

suelo (AMC). 
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Este método es utilizado para estimar la precipitación neta (Pe), a 

partir de los datos de precipitación (P) y otros parámetros de la 

cuenca de drenaje que se traducen en el número de curva (CN). 

 

Según CHEREQUE (1996). Por mediciones hechas en las 

cuencas naturales se sabe que Pe se aproxima a P, mientras P 

aumenta en la tormenta. También que los valores de (P-Pe) se 

aproximan a una constante mientras P continúa aumentando. Las 

cantidades pueden agruparse en la forma: 

 

P

Pe

S

PeP



……………………………………..…… (2.25) 

 

Siendo S a diferencia máxima (P-Q) que podría ocurrir para la 

tormenta dada en las condiciones de la cuenca. Durante una 

tormenta, el (P-Pe) real que ocurre está limitado por el agua 

almacenado en el suelo o por la intensidad de la infiltración al 

aumenta P. el potencial máximo S, por lo tanto, depende del agua 

almacenada en el suelo y de las intensidades de infiltración de la 

cuenca: 

 

SP

P
Pe




2

……………………………………...…… (2.26) 
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FIGURA 2.06. Gráfica del modelo SCS 

 

De las ecuaciones anteriores se tiene: 

SIaP

IaP
Pe






2)(
………………………………………… (2.27) 

 

Donde: 

P: Precipitación de la Tormenta (mm). 

Pe: Precipitación efectiva (mm). 

Ia: Pérdidas o sustracciones iníciales (mm). 

Fa: Retención acumulada. 

S: Infiltración Potencial máxima (mm). 

 

De la observación de numerosas cuencas el U.S. Soil Conservation 

Service ha deducido que Ia=0.2 S, Por lo que se obtiene: 

SP

SP
Pe

8.0

)2.0( 2




 ………………………..….………… (2.28) 

 

Las curvas representativas de complejos hidrológicos suelo-

vegetación se numeran, por comodidad, de 100 a cero. Los números 

se relacionan a S como sigue: 

Tiempo 

Fa 

Pe 
P=Pe+Ia+Fa 
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Número de curva (NC) 
S


10

1000
………………...… (2.29) 

Despejando S. 

NC

NC
S

101000
 ………………………..….………… (2.30) 

Recordemos que el problema consiste en averiguar la escorrentía 

directa Pe, en una cuenca a la que corresponde el número NC, 

debido a una precipitación intensa y prolongada P. de manera que la 

solución se logra hallando S con la ecuación (2.36) y usando este 

valor en la ecuación (2.34). 

 

De esta forma podemos obtener la escorrentía superficial Qe en mm 

que produce una lluvia de P mm sobre un complejo suelo-vegetación 

identificado con un Número de Curva NC. 

 

a. Grupo hidrológico 

 

Según VILLON (2008). Define los grupos hidrológicos y pueden ser: 

Grupo A. tiene bajo potencial de escorrentía. 

Grupo B. tiene un moderado bajo potencial de escorrentía. 

Grupo C. tiene un moderado alto potencial de escorrentía. 

Grupo D. tiene un alto potencial de escorrentía. 
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En la tabla se muestran los valores número de curva para las 

diferentes complejos suelo-vegetación de Condición II de humedad 

precedente (Anexo N° 07) 

 

b. Condiciones de humedad antecedente (AMC) 

 

Según VILLON (2008). La condición o estado de humedad, tiene en 

cuenta los antecedentes previos de humedad de la cuenca; 

determinado por la lluvia total en el período de 5 días, anterior a la 

tormenta. 

 

AMC-I, es el límite inferior de humedad o el límite superior de S 

(infiltración potencial máxima). Hay un mínimo potencial de 

escurrimiento. Los suelos de la cuenca están lo suficientemente 

secos, para permitir el arado o cultivos. 

 

AMC-II, es el promedio para el cual el SCS preparó la tabla (Anexo 

N° 07). 

AMC-III, es el límite superior de humedad o el límite inferior de S. 

Hay máximo potencial de escurrimiento. La cuenca está 

prácticamente saturada por lluvias anteriores. 
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La tabla permite calcular el número de curva NC (II) para AMC-II, si 

se tiene AMC-I o AMC-III, el número de curva equivalente se calcula 

con las siguientes ecuaciones: 

 

Condición I de humedad precedente: 

 

)(*058.010

)(*2.4
)(

IINC

IINC
INC


 …………………..……..…… (2.31) 

 

Condición III de humedad precedente: 

)(*13.010

)(*23
)(

IINC

IINC
IIINC


 …………………..…………. (2.32) 

 

2.5.2 HIDROGRAMA UNITARIO 

 

a. Definición 

 

Según CHEREQUE (1996). Puesto que las características físicas 

de la cuenca (forma, tamaño, pendiente, cubierta, etc.) son 

constantes, se debe esperar una similitud considerable en la 

forma de los hidrogramas resultantes de tormentas parecidas. 

Esta es la esencia del hidrograma unitario tal como lo propuso 

Sherman en 1932. 

 

 



44 
 

 

 

---------- lluvia neta. 

 

 

 ---------- lluvia de la t1 horas. 

 

 

 

FIGURA 2.07 Gráfica del hidrograma unitario 

 
El Hidrograma Unitario de las t1 horas de una cuenca se define 

como el hidrograma de escorrentía directa resultante de 1 cm de 

lluvia neta caída en t1 horas, generada uniformemente sobre el 

área de la cuenca a una tasa uniforme. 

 
 
b. Obtención del hidrograma unitario 

 

Según CHEREQUE (1996). Se parte de conocer  el hidrograma 

resultante de una lluvia neta uniforme de duración conocida (t1 

horas). Se trata de hallar el H. U. de las t1 horas para la cuenca. 

El método consiste en: 

 

- Separar el flujo base de la escorrentía directa. 

- Por planimetría obtener el volumen de escorrentía directa (V0). 

- Obtener la lámina de escorrentía directa (h), dividiendo el 

volumen V0 entre el área de la cuenca. 

1 cm 

t1 t 

i 

t 

Vo/A = 1 cm 

Q 

T 
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A

V
h 0 …………………………………………………… (2.33) 

Esta lámina de escorrentía directa es, por definición, igual a la 

lámina de lluvia neta. 

- Dividir las ordenadas de escorrentía directa entre la lámina h. 

Los valores obtenidos son las ordenadas del H. U. de las t1 

horas. 

 

2.5.3 HIDROGRAMA TRIANGULAR 

 

Según CHEREQUE (1996). Es posible representar los hidrogramas 

de crecidas como triángulos, con la consiguiente simplificación del 

trabajo. A continuación se describe el procedimiento adoptado por el 

U. S. Conservation Service. 

 

 

FIGURA 2.08. Gráfica del hidrograma típico 
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FIGURA 2.09. Gráfica del hidrograma triangular 

 
A continuación deduciremos la fórmula para el caudal pico en el 

hidrograma triangular: 

 

h: lluvia neta (cm) 

Vo: volumen de escorrentía directa (m3). 

Qp: caudal pico (m3/s). 

Tp: tiempo pico (horas) = D/2+L 

Tb: tiempo base del hidrograma (horas) 

D: período de lluvia neta 

Tr: tiempo de retardo (horas) 

Tc: tiempo de concentración (horas) 

A: área de la cuenca (km2) 

 

a. Tiempo de concentración 

 

Fórmula de Kirpich o de California para el cálculo del tiempo de 

concentración: 
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385.0
3*87.0










H

L
Tc ………………………..………… (2.34) 

Donde: 

L: longitud del cauce principal en Km. 

H, desnivel correspondiente a L en m. 

 

b. Tiempo de Retardo 

 

Para el tempo de retardo se utiliza la fórmula empírica: 

 

TcTr *6.0 ………………………..…………….… (2.35) 

Donde: 

Tr: tiempo de retardo en horas. 

Tc: tiempo de concentración en horas. 

 

c. Tiempo pico 

 

Está dado por la siguiente relación: 

Tc
D

Tp *6.0
2
 …………………………..………… (2.36) 

 

d. Tiempo base 

 

El tiempo total de duración del hidrograma está dado por la 

siguiente relación: 
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TpTb *67.2 ………………………..………..….… (2.37) 

 

e. Caudal pico 

 

Según CHEREQUE (1996). Conocido también como caudal 

punta que pueden dar una idea orientativa de la magnitud que 

puede llegar a alcanzar el flujo a la salida de la cuenca en 

estudio, cuando se produzcan eventos extraordinarios de 

precipitación, se determina por la fórmula: 

 

Tp

hA
Qp

*
*08.2 ……………………….....……...… (2.38) 

 

Donde: 

Qp: caudal pico en m3/s 

h: lluvia neta en cm. 

Tp: tiempo pico en horas. 

A: área de la cuenca en km2. 

 

2.6 MODELO HEC-HMS 

 

Según VILLON (2008). El Hec-HMS (Hydroloyc Engineering Center’s 

Hydrologic Modeling system), es un  programa de simulación 

hidrológica, desarrollados para estimar los hidrogramas de  salida en 
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una cuenca o varias subcuencas (caudales máximos y tiempos al pico) 

a partir de condiciones extremas de lluvia. 

 

Para realizar estos cálculos parte de los datos de un hietograma de 

precipitación y a través de una serie de modelos se calcula el exceso 

de precipitación (precipitación neta), restando las pérdidas por 

infiltración y detención, sobre la base de una función de velocidad de 

infiltración del agua en los suelos. Los excesos de precipitación 

resultantes son luego seguidos mediante hidrogramas unitarios o 

técnicas de la onda cinemática a la salida de la sub cuenca generando 

un hidrograma. 

 

La aplicación tiene una interfaz gráfica, que permite al usuario 

introducir la información necesaria para la simulación, manejar los 

componentes de análisis hidrológicos, a través de módulos integrados 

y obtener respuestas gráficas o tabuladas de fácil comprensión e 

impresión. 

Los resultados hallados por el Hec-HMS permiten: 

 Dimensionar obras de control de inundaciones, como muros de 

encauzamiento y embalses. 

 Establecer dimensiones preliminares de alcantarillas viales, luz en 

los puentes y sistemas de drenaje pluvial. 

 Estudiar el impacto ambiental de las crecientes, causado por la 

transformación del uso de los suelos en cuencas rurales y urbanas. 
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2.7 PRINCIPALES OBRAS HIDRAULICAS QUE CONSTITUYEN UNA 

CUENCA 

 

Las principales obras hidráulicas que se construyen en una cuenca 

hidrológica son presas de control de avenidas y para otros usos, entre 

las cuales destacan las siguientes: 

 

a. Presa derivadora 

 

Es una estructura que cierra el cauce de un río hasta determinada 

altura con objeto de desviar volúmenes de agua para satisfacer 

demandas locales para usos diversos y funciona como vertedor para 

dar pasó a las avenidas. 

  

Figura 2.10. Presa derivadora 

 

b. Presa de almacenamiento 

 

Es una estructura que cierra el cauce del río para almacenar 

volúmenes de agua de las avenidas, para extraerla de acuerdo con 

demandas previamente establecidas. 
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Figura 2.11. Presa de almacenamiento 

 

c. Presa reguladora 

 

Es una estructura que se construye en el cauce de un río para 

retardar el escurrimiento y disminuir el efecto de avenidas 

ocasionales. Se tienen dos tipos, en el primero se almacenan 

volúmenes de agua dejando salir únicamente volúmenes que no 

exceden la capacidad del cauce de agua abajo, y en el otro el agua se 

almacena para lograr que se infiltre en laderas o suelos con objeto de 

que se recarguen los acuíferos. 

 

d. Represas de control de Azolves 

 

Son estructuras pequeñas y su construcción puede ser de concreto, 

mampostería, madera o una combinación de varios materiales; se 

emplean generalmente en los arroyos o ríos para disminuir la 
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pendiente, reducir la erosión y consolidar laderas mediante la 

elevación de cauce. 

 

  

 
Figura 2.12. Esquema de una presa retenedora de azolves 

 

e. Terraplén y muros de encauzamiento 

 

Los Terraplenes y muros de encauzamiento esencialmente son 

estructuras longitudinales erigidas en dirección paralela a un río. Un 

Terraplén es un dique de tierra, mientras que un muro de 

encauzamiento, usualmente es una construcción de mampostería. En 

general los Terraplén y los muros de encauzamiento deben satisfacer 

los mismos criterios de diseño que las presas reguladoras. 
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Figura 2.13. Sección típica de un terraplén enrocado 
 

Los Terraplenes se usan con más frecuencia para el control de 

avenidas con el fin de proteger contra inundaciones, su altura 

dependerá de la capacidad del cauce a controlar de acuerdo con las 

avenidas máximas que pueden presentarse. Existen acciones no 

estructurales que permiten un mejor manejo de cuencas hidrológicas 

así como la operación de las compuertas de dichas obras hidráulicas 

con el fin de mitigar las avenidas y gastos máximos evitando daños en 

zonas de alto peligro tanto por inundaciones como por riesgos en 

estructuras. 
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Figura 2.14. Tipos de muros de encauzamiento 

 

f. Desvíos temporales 

 

El proyecto de estas obras obedece a la existencia de zonas bajas, 

lagunas o depósitos artificiales que puedan ser inundados 

momentáneamente, mientras se presenta la avenida. Debido a que 

las zonas afectadas fueron elegidas de antemano para ese fin.  

  

Figura 2.15  Arreglo general para un desvió general 

 



55 
 

g. Cauces de alivio 

 

Su principal función es desviar mediante un canal hacia el mar, una 

laguna, otro cauce o alguna zona previamente definida parte del 

volumen de agua que escurre sobre el cauce principal reduciendo la 

magnitud del hidrograma de la avenida y, al mismo tiempo, la altura 

de los bordos o muros de encauzamiento localizados aguas abajo del 

sitio donde se ubica dicho desvió también se reduce. A este tipo de 

obras también se les conoce con el nombre de desvíos permanentes. 

 

  

  Figura 2.16. Arreglo general de un cauce de alivio 

 

h. Presas rompe-picos 

 

El objetivo de este tipo de estructura es regular las avenidas que se 

generen a lo largo del cauce sobre el que están construidas. 

Normalmente, se emplean en corrientes pequeñas y su principal 
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característica es la poca altura de su cortina y, consecuentemente, su 

reducida capacidad de almacenamiento. 

 

 Figura 2.17. Alternativas para el arreglo de presas rompe pico 
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III. MATERIALES Y METODOS 

 

3.1 INFORMACIÓN BÁSICA 

 

3.1.1 DESCRIPCIÓN DEL ÁREA DE ESTUDIO 

 

La naciente del río Coata se encuentra sobre los 3800 m.s.n.m., 

formándose en la confluencia de las subcuencas de los ríos 

Cabanillas y Lampa. Desde sus nacientes hasta la desembocadura 

con el Lago Titicaca, la cuenca del rio Coata tiene un área de 

4908.44 km². El 87% del volumen total anual de agua es descargado 

en el período de avenidas (diciembre a abril). En esta cuenca se 

encuentra el sistema de regulación más importante de la región, su 

infraestructura de mayor importancia es la Presa Lagunillas que 

regula las aguas provenientes de la cuenca del río Cerrillos con un 

volumen útil de almacenamiento de 500 MMC. 

 

 

3.1.2 UBICACIÓN 

 

a. Ubicación política 

 

Región  : Puno 

Departamento : Puno 

Provincias : San Román y Lampa 
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Distritos : Coata, Cabana, Cabanilla, Lampa, Santa Lucía y Paratía. 

 

b. Ubicación geográfica 

 

Coordenadas UTM  WGS 1984. 

Este (m) : 282907 - 401525 

Norte (m) : 8328509 - 8239696 

Altitud  : 3800 - 5400  m.s.n.m. 

 

c. Ubicación hidrográfica 

 

Sistema hidrográfico : T.D.P.S. 

Vertiente  : Titicaca. 

Unidad Hidrográfica : Coata. 
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FIGURA 3.01. Macro y micro localización de la cuenca del río Coata 

 

CUENCA DEL RÍO COATA 

UBICACIÓN DEL CUENCA EN DEPARTAMENTO DE PUNO 

MAPA DEL PERU 
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3.1.3 VIAS DE COMUNICACIÓN 

 

El sistema de transporte es extenso y uno de los más importantes de 

la zona debido a su longitud y a la cantidad de vías de comunicación 

existentes; así tenemos que toda la zona está recorrida por una 

carretera principal que comunica al departamento de Puno con la 

costa peruana. Dicha carretera une las ciudades de Arequipa, 

Juliaca y Puno siendo totalmente asfaltado, soportando un tránsito 

muy activo y de unidades diversas, desde ligeras hasta pesadas, 

tanto nacionales como Internacionales.  

 

      CUADRO 3.01. Vías de comunicación 

TRAMO DIST. TIEMPO TIPO DE 
VÍA VÍA PRINCIPAL   (Km) (horas) 

Lima - Arequipa 1009 14 Asfaltada Lima - Arequipa 

Arequipa - Juliaca 277 3 Asfaltada Arequipa - Juliaca 

Puno - Juliaca 41 45 min Asfaltada Puno - Juliaca 

Huancané - Juliaca 52 1 Asfaltada Juliaca - Huancané 

Cusco - Juliaca 353 5 Asfaltada Cusco - Juliaca 

Desvió Puno Juliaca 28 40 min Asfaltada Puno - Juliaca 
 

3.1.4 DEMOGRAFIA 

 
a. Población 
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En el cuadro Nº 3.01 se presenta los resultados del XI Censo 

Nacional de Población efectuada en 2007. En el indicado cuadro se 

aprecia lo siguiente: 

La población total en la Cuenca del río Coata es de 221,097 

habitantes. El 70.49% de la población total, se ubica dentro del área 

urbana y el 29.51% en la zona rural; mientras que el 49.51% es de 

sexo masculino, y el 50.49% es de sexo femenino. Por otro lado, la 

mayor población está conformada por habitantes cuyas edades 

oscilan entre 15 y 29 años (28.35%).  

 

CUADRO 3.02. Población total según sexo y tipo de población 

cuenca río Coata– 2007 

 
Fuente: Instituto Nacional de Estadística e Informática (INEI) del Censo Nacional: IX de Población y X 

de Vivienda 2007. 

 

 

b. Población económicamente activa 

 

En el cuadro 3.02 podemos apreciar que 66,955 habitantes forman 

parte de la Población Económicamente Activa (PEA) representando 
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el 35.92% de la población total; mientras que la Población 

Económicamente No Activa (P.E.N.A), está constituida por 119,453 

habitantes representando el 64.08% de la población total. 

Observamos en el cuadro que la mayor densidad de la Población 

Económicamente Activa, la conforman los habitantes cuyas edades 

oscilan entre 15 a 29 años y representando el 37.73%, en ese 

sentido indicaremos que la mayor densidad de la Población 

Económicamente No Activa, la conforman los habitantes cuyas 

edades oscilan entre 6 y 14 años con el 43.38% del total de la 

Población Económicamente No Activa. Por otro lado, la P.E.A. en 

menor proporción; la conforman los habitantes cuyas edades oscilan 

entre 6 y 14 años con un total de 1,793 habitantes los que 

representan el 2.68%. 
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CUADRO 3.03. Población económicamente activa de 6 a más años 

cuenca río Coata - 2007 

 
Fuente: Instituto Nacional de Estadística e Informática. I.N.E.I. 

Resultados definitivos de los Censos Nacional: IX de Población y IV de Vivienda 2007. 
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3.2 MATERIALES Y EQUIPOS 

 

3.2.1 INFORMACION CARTOGRAFICA 

 

Para el presente proyecto de tesis se han utilizado los mapas 

cartográficos  desarrollados por el Instituto Geofísico Militar a escala 

1:100,000 en formato SHAPEFILE. 

- Cartas nacionales: Puno, Juliaca, Ocuviri, Ácora y Lagunillas. 

- Mapa de delimitación política del departamento de Puno. 

- Mapa hidrográfico del ámbito de estudio. 

- Mapa de delimitación de Unidades Hidrográficas. 

- Mapa de uso actual del suelo de la cuenca Coata. 

- Mapa de cobertura vegetal. 

 

3.2.2 INFORMACION PLUVIOMETRICA 

 

La información pluviométrica se ha tomado de las estaciones 

meteorológicas existentes dentro de la cuenca Coata y tres estación 

de apoyo del Servicio Nacional de Meteorología e Hidrología. 

- Precipitación máxima en 24 horas (serie histórica): Estación Juliaca 

(1964-2010), Estación Lagunillas (1964-2010), Estación Pampahuta 

(1964-2010), Estación Quillasani (1964-2010); Estación Cabanillas 

(1964-2010); Estación Lampa (1964-2010); 
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3.2.3 EQUIPOS UTILIZADOS 

a. Equipos de gabinete 

- Computadora Core 2 Duo, Procesador 2.4 GHz. 

- Impresora a color  CANON MP250. 

- Impresora Lasser KYOCERA. 

- Impresora de Formato A1. 

- Memora USB de 4Gb. 

- Papel Bond A4 y A1. 

b. Software de ingeniería 

- HEC-HMS. 

- Hidroesta. 

- Sistema de Información geográfica (SIG v.9.3). 

- AutoCAD 2012. 

 

3.3 METODOLOGÍA 

 

El estudio se organizó en una serie de fases en las que se realizaron 

varias actividades preparatorias para la recopilación, análisis e 

interpretación de la información. 

 

3.3.1 ETAPA DE CAMPO 

 Se hará reconocimiento IN SITU de la zona, recorriendo a detalle 

toda observación necesaria, como formaciones geológicas, 

fluviales o artificiales. 
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 Se prosigue con el levantamiento topográfico pormenorizado, 

paralelamente se verifica el estudio de suelos, realizándose la toma 

de muestras en el lecho y márgenes del río. Simultáneamente se 

evalúan los aspectos de impacto ambiental y socioeconómico, así 

como de desarrollo de poblacional 

 

3.3.2 TRABAJO DE GABINETE 

 

a. Análisis de comportamiento de las precipitaciones pluviales 

máximas de 24 horas 

 

 Determinamos las precipitaciones máximas diarias para diferentes 

períodos de retorno utilizando los modelos de distribución de 

probabilidad Normal, Log Normal 2 parámetros, Log Normal 3 

parámetros, Log Pearson tipo III y Gumbel valor extremo tipo I. 

 Realización de la prueba de bondad de ajuste de Smirnov 

Kolmogorov para ver cuál de las distribuciones teóricas se ajusta 

mejor a los datos de precipitación máxima diaria para los diferentes 

puntos de interés considerados. 

 Elegimos los valores de precipitación máxima diaria para los 

diferentes períodos de retorno en cada punto de interés de las 

distribuciones teóricas que mejor se ajustan en la prueba de 

bondad de Smirnov Kolmogorov. 

 



67 
 

b. Estimación de caudales máximos de avenida 

 

 Se consideró cinco puntos de interés en el tramo del río Coata para 

estimar los caudales de avenida, estos son en los puntos de 

desembocadura de los afluentes a lo largo del río Coata, 

correspondiéndole a cada punto diferentes áreas de drenaje 

descontando la cuenca regulada del río Cerrillos las cuales son río 

Verde, río Cabanillas, río Lampa, y río de la cuenca de Coata. 

 Se determina la precipitación por área para cada punto de interés 

de la cuenca utilizando el método del polígono de Thiessen 

modificado, para ello nos hemos basado con el apoyo de isoyetas 

 Se estiman los caudales de avenida para períodos de retorno de 

25, 50, 100 y 500 años utilizando el modelo del Número de Curva 

del SCS para separar el exceso de precipitación de la total y el 

modelo del HIDROGRAMA UNITARÍO TRIANGULAR para 

determinar el hidrograma de avenidas en cada punto de interés de 

la cuenca. 

 Para estimar los caudales de descarga de la cuenca regulada del 

río Cerrillos realizamos la Simulación hidrológica con el programa 

Hec-HMS en base a datos de precipitación máxima diaria y las 

curvas elevación-volumen y volumen-descarga proveídas por la 

Administración Local da Agua Juliaca. 
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c. Plantear el control de máximas avenidas 

 Para el plan de manejo de máximas avenidas diseñaremos una 

defensa ribereña en la sub cuenca de bajo Coata, se determinara 

el diseño hidráulico y la profundidad de descolmatación del rio. 

 

 Para cálculo de la sección estable y la altura media de la estructura 

se considerara la teoría del régimen estable de Blench - Altunin, o 

de Simón - Henderson. 

 Para el diseño hidráulico para él cálculo del tirante medio se 

aplicará la fórmula de Manning. 

 Para la profundidad de socavación utilizaremos el método 

propuesto por List Van Lebediev, orientado a cauces naturales 

definidos. 

 Con los datos obtenidos se podrá hacer le montaje del sistema de 

defensa ribereña y se podrá determinar la sección del muro de 

control de inundaciones para la  corana, borde libre, talud del 

terraplén y talud del enrocado. 

 Al final se realizara la redacción  final del trabajo de investigación 

acorde a las normas de APA y el reglamento de tesis de la 

Facultad de Ingeniería Agrícola. 
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IV. RESULTADOS Y DISCUCIONES 

 

4.1 ANALISIS DE COMPORTAMIENTO DE LAS PRECIPITACIONES 

PLUVIALES MAXIMAS DE 24 HORAS 

 

4.1.1 PARAMETROS GEOMORFOLOGICOS DE LA CUENCA DEL RIO 

COATA 

 

4.1.1.1 Área de la cuenca 

 

La cuenca del río Coata abarca una extensión total de 4,908.44 km2, 

de los cuales la cuenca regulada (cerrillos) le corresponde un área 

de 868.253 km2, de acuerdo al estudio realizado por la Intendencia 

de Recursos Hídricos en el año 2007.  

 

4.1.1.2 Perímetro de la cuenca 

 

El perímetro de la cuenca del río Coata tiene una longitud total de 

464.65 Km iniciando desde la confluencia de los ríos Coata y Lampa 

hasta el punto más alto de la cuenca siguiendo la línea divisoria de 

las aguas (divortium acuarium). 
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4.1.1.3 Forma de la cuenca 

 

a. Coeficiente de compacidad 

 

Reemplazando en la ecuación (2.01) y (2.02), considerando: 

Perímetro = 464.65 km. 

Perímetro de círculo (Pc). 

A = r2* ======> 53.39
1416.3

65.464




A
r  

Pc=r*2π=39.53 x 2*3.1416 = 248.36 

 

Tendremos lo siguiente: 

87.1
36.248

65.464


Pc

P
Cc  

 

Esto indica que la cuenca del río Coata tiene una forma alargada y 

asimétrica según JIMENES (1986), forma de la cuenca. 

 

b. Factor de forma 

 

A = área de la cuenca = 4908.44 km2. 

L = longitud de la salida hasta el límite de la cuenca = 170.78 km. 

 

14.0
78.170

44.4908
22


L

A
Kf  

Este factor indica que la cuenca esta menos sujeta a crecidas. 
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c. Rectángulo equivalente 

 

Reemplazando en las ecuaciones (2.05) y (2.06), se ha determinado 

lo siguiente: 

l= 23.51 km. 

L= 208.82 km. 

 

CUADRO 4.01. Rectángulo equivalente de la cuenca del río Coata 
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FIGURA 4.01 Rectángulo equivalente de la cuenca del río Coata 

 



73 
 

4.1.1.4 Sistema de drenaje de la cuenca 

a. Tipos de corriente 

 

En el ámbito de la cuenca del río Coata existen tres tipos de 

corrientes, entre ellas los perennes, intermitentes y efímeras. 

 

b. Orden de corrientes 

 

Se ha clasificado los cauces según el grado de ramificación, 

encontrándose que el cauce principal de la cuenca Coata, el río 

Coata es de orden seis (6), los ríos Cabanillas, Lampa, Verde y 

Paratía son de orden 5, en tanto los ríos Cotaña, Cerrillos y 

Jarpaña son de orden 4. En la cuenca predominan los cauces de 1º 

orden, representan en número el 52.8% del total y en longitud el 

55.2% de total: 

 

CUADRO 4.02. Orden y longitud de corrientes de la cuenca Coata 

 
          

c. Densidad de drenaje 

Se relaciono la longitud total de las corrientes existentes dentro de 

la cuenca del río Coata entre la superficie total de la cuenca se 
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obtuvo 0.61  km de curso natural por cada km2 de área en nuestra 

cuenca, esto indica que la densidad de drenaje es regular esto 

implica moderados ascensos de crecidas con regular volumen de 

escurrimiento. 

 

4.1.1.5 Parámetros relativos a la variación de la altitud 

 

a. Curva hipsométrica 

 

Gráficamente representamos la relación entre elevaciones del 

terreno y las áreas acumuladas por debajo y por encima de la 

elevación. La curva hipsométrica nos permitirá calcular la elevación 

mediana y media de la cuenca Coata. 

 

CUADRO 4.03. Distribución altimétrica - cuenca Coata 

COTAS 
COTAS 

MEDIANA 
AREA 

AREA 
ACUMULADO 

AREA 
(%) 

AREA ACUM. 
DEBAJO (%) 

AREA 
ACUMULADA 

(%) 

3800-3850 3825 622.83 622.83 12.69 87.31 12.69 

3850-3900 3875 314.13 936.96 6.40 80.91 19.09 

3900-4000 3950 240.11 1177.07 4.89 76.02 23.98 

4000-4100 4050 237.97 1415.04 4.85 71.17 28.83 

4100-4200 4150 393.07 1808.11 8.01 63.16 36.84 

4200-4300 4250 429.94 2238.05 8.76 54.40 45.60 

4300-4400 4350 531.99 2770.04 10.84 43.57 56.43 

4400-4500 4450 440.16 3210.20 8.97 34.60 65.40 

4500-4600 4550 424.94 3635.14 8.66 25.94 74.06 

4600-4700 4650 381.75 4016.89 7.78 18.16 81.84 

4700-4800 4750 359.65 4376.54 7.33 10.84 89.16 

4800-4900 4850 250.97 4627.51 5.11 5.72 94.28 

4900-5000 4950 171.10 4798.61 3.49 2.24 97.76 

5000-5100 5050 70.79 4869.40 1.44 0.80 99.20 

5100-5200 5150 31.38 4900.77 0.64 0.16 99.84 

5200-5400 5250 7.67 4908.44 0.16 0.00 100.00 
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FIGURA 4.02. Curva hipsométrica de la cuenca del río Coata 

 

b. Elevación mediana de la cuenca 

 

De la gráfica de curva hipsométrica de la cuenca Coata se puede 

observar que la elevación mediana de la cuenca es 4300 msnm. 

 

c. Elevación media de la cuenca 

 

Aplicando la Ecuación (2.09) determinamos la pendiente media de 

la cuenca Coata, considerando: 

Donde: 

∑ae = 21283577.0 Km2 

A = 4908.44 km2 

E = 4336.12 m.s.n.m. 
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d. Pendiente de la cuenca 

 

La pendiente media de la cuenca del río Coata calculamos con la 

Ecuación (2.10) considerando: 

 

Sc = 0.1312  

Donde: 

Sc: Pendiente de la Cuenca. 

 

e. Pendiente media del cauce principal 

 

Para el cálculo de la pendiente media del cauce principal aplicamos 

la diferencia de cotas entre los extremos del cauce y la longitud 

total en metros. 

 

S = 0.007% 

Donde: 

S: Pendiente del cauce principal. 

 

4.1.2 INFORMACION CARTOGRAFICA  

 

En base a la información cartográfica del Instituto Geofísico Nacional y la 

delimitación y codificación de unidades hidrográficas del Perú aprobado 

por R.M. 033-2008-AG que fue elaborado por la Intendencia de 
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Recursos Hídricos del Instituto Nacional de Recursos Naturales 

(INRENA), se ha determinado las áreas y longitudes del curso principal 

de la cuenca del río Coata  por puntos de interés (confluencia de ríos), 

restando el área de drenaje correspondiente al río Cerrillos por ser una 

cuenca regulada. 

 

Para determinar el aporte hídrico de la cuenca regulada Cerrillos se 

realizó la simulación hidrológica con el programa Hec-HMS con el que se 

determinó los caudales de ingreso y salida de la presa Lagunillas. 

 

CUADRO 4.04. Áreas de influencia de la cuenca Coata para cada 

punto de interés 

Punto de interés 
Área 
(Km2) 

Longitud de 
cauce 

principal 
(Km) 

Área de la 
cuenca 

regulada 

Área de 
la 

cuenca 
Coata 

Desembocadura río Verde 959.27 38.12 

868.15 4908.44 

Desembocadura río 
Cabanillas 

2018.41 104.95 

Desembocadura río Lampa 1563.55 98.70 

Desembocadura río Coata 4041.92 170.98 

 

 

4.1.3 ANALISIS DE LA INFORMACION PLUVIOMETRICA 

 

Para el presente estudio de tesis se ha contado con información 

meteorológica del SENAMHI de seis estaciones ubicadas dentro del 

ámbito de la cuenca del río Coata y tres estaciones de apoyo. 
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CUADRO 4.05. Estaciones pluviométricas utilizadas 

Estación 
Ubicación geográfica 

Altitud 
Período de 

registro 
Años 

Longitud W Latitud S 

Pampahuta 70° 40' 33'' 15° 28' 59'' 4400 1964-2010 47 

Cabanillas 70° 20' 53'' 15° 38' 20'' 3892 1964-2010 47 

Quillasani 70° 45' 00'' 15° 22' 59'' 4600 1964-2010 47 

Lagunillas 70° 36' 34'' 15° 42' 11'' 3980 1964-2010 47 

Mañazo 70° 21' 43'' 15° 48' 53'' 3920 1964-2010 47 

Lampa 15° 21' 40 "  70° 22' 27"  3892 1964-2010 47 

Juliaca 15° 26' 39"  70° 12' 28"  3826 1964-2010 47 

Pucara 15° 02' 42"  70° 21' 59"  3900 1964-2010 47 

Ayaviri 14° 52' 22"  70° 35' 34"  3928 1964-2010 47 

 

4.1.3.1 Serie de precipitación máxima diaria anual de las 

estaciones 

 

En el Cuadro 4.05 se observan los valores de precipitación máxima 

en 24 horas, siendo la estación de Cabanillas que tiene los mayores 

valores de precipitación. También puede verse que las estaciones de 

Cabanillas, Lagunillas, Pampahuta, Quillasani, Juliaca y Lampa no 

difieren demasiado en el promedio de precipitaciones máximas 

anuales siendo sus valores de 33.73, 33.50, 34.37, 37.48, 35.10, 

35.52 mm consecutivamente. 
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CUADRO 4.06. Serie histórica de precipitación máxima en 24 horas 

anual (mm.) de las estaciones pluviométricas 

 

 

 

4.1.3.2 Precipitación máxima en 24 horas de la cuenca Coata 

 

Para determinar la precipitación de la cuenca del río Coata en cada 

punto de interés, se ha utilizado el método del Polígono de 
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Thiessen modificado, para lo cual se ha utilizado el programa SIG, 

realizando el siguiente procedimiento: 

- Se dibujan los polígonos de Thiessen con las estaciones 

pluviométricas dentro de la cuenca y estaciones de apoyo.  

- Se generan las curvas Isoyetas en base a la media de las 

precipitaciones máximas en 24 horas de las estaciones dentro 

de la cuenca y estaciones de apoyo. 

- Se hallan las precipitaciones sobre cada polígono operando 

con las isoyetas que se han generado. 

- Se halla la relación de áreas de cada polígono (área del 

polígono entre el área de la cuenca). 

- Se determina el peso de cada estación (influencia de cada 

estación sobre la precipitación de la cuenca). 

 
a. Desembocadura del río Verde 

CUADRO 4.07. Polígono de thiessen modificado en el punto de 

interés - confluencia de los ríos verde área: 959.27 km2 

Estación 
Área 

polígono 
PP 

isoyetas 
Área 

isoyetas 

PP sobre 
cada 

poligono (h) 

Quillasani 122.17 

31 37.13 24.65 

33 25.04 6.76 

Pampahuta 579.192 

31 36.54 1.96 

33 288.36 16.43 

35 237.75 14.37 

37 16.54 1.06 

Lagunillas  257.9 

33 27.08 3.56 

35 76.12 10.33 

37 110.07 15.79 

39 43.91 6.64 
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                      CUADRO 4.07  a. Determinación de peso de cada estación 

Estación 
PP. 

polígono 

Área de la 
cuenca-
polígono 

Relación de 
áreas 

PP de la 
estación 

Peso de 
cada 

estación 

Quillasani 36.32 257.9 0.27 37.48 0.26 

Pampahuta 33.81 579.19 0.6 34.37 0.59 

Lagunillas 31.41 122.17 0.13 33.5 0.12 

    
Sumados 1.00 

b. Desembocadura del río Cabanillas 

CUADRO 4.08. Polígono de thiessen modificado en el punto de 

interés – desembocadura del río cabanillas área 2018.41 km2. 

Estación 
Área 

polígono 
PP 

isoyetas 
Área 

isoyetas 

PP sobre 
cada 

polígono (h) 

Quillisani 257.901 33 27.8 3.56 

    35 76.12 10.33 

    37 110.07 15.79 

    39 43.91 6.64 

Pampahuta 625.98 31 36.54 1.81 

    33 332.82 17.55 

    35 240.03 13.42 

    37 16.58 0.98 

Lagunillas 642.05 31 31.23 1.51 

    33 428.89 22.04 

    35 181.93 9.92 

Cabanillas 249.42 33 192 25.4 

    35 57.42 8.06 

Mañazo 182.2 35 182.2 35 

Juliaca 60.86 35 60.86 35 

 

     CUADRO 4.08  a. Determinación de peso de cada estación. 

Estación 
PP. 

polígono 

Área de la 
cuenca-
polígono 

Relación de 
áreas 

PP de la 
estación 

Peso de 
cada 

estación 

Lagunillas 33.47 642.05 0.32 33.5 0.32 

Pampahuta 33.76 625.98 0.31 34.37 0.3 

Quillisani 36.32 257.9 0.13 37.48 0.12 

Mañazo 35 182.2 0.09 35.93 0.09 

Cabanillas 
33.46 249.42 0.12 33.73 0.12 

Juliaca 
35 60.86 0.03 35.1 0.03 

    
Sumatoria 1.00 
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c. Desembocadura del río Lampa 

 

CUADRO 4.09. Polígono de thiessen modificado en el punto de 

interés - desembocadura del río Lampa área: 1563.55 km2 

Estación 
Área 

polígono 
PP 

isoyetas 
Área 

isoyetas 

PP sobre 
cada 

polígono (h) 

Quillisani 398.97 37 80.09 7.43 

    39 201.75 19.72 

    41 117.13 12.04 

Lampa 685.4 39 22.17 1.26 

    37 197.05 10.64 

    35 446.06 22.78 

    33 20.12 0.97 

Cabanillas 222.44 33 204.58 30.35 

    35 17.86 2.81 

Juliaca 141.03 35 141.03 35 

Pampahuta 78.56 33 8.32 3.5 

    35 34.04 15.17 

    37 36.2 17.05 

Pucara 30.65 39 30.65 39 

Ayaviri 6.5 41 6.5 41 

 
   

CUADRO 4.09  a. Determinación de peso de cada estación 

Estación 
PP. 

polígono 

Área de la 
cuenca-
polígono 

Relación de 
áreas 

PP de la 
estación 

Peso de 
cada 

estación 

Quillisani 39.19 398.97 0.26 37.48 0.27 

Lampa 35.65 685.4 0.44 35.52 0.44 

Cabanillas 33.16 222.44 0.14 33.73 0.14 

Juliaca 35 141.03 0.09 35.1 0.09 

Pampahuta 35.71 78.56 0.05 34.37 0.05 

Pucara 39 30.65 0.02 35.42 0.02 

Ayaviri 41 6.5 0 33.29 0.01 

    
Sumatoria 1.00 
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d. Desembocadura del río Coata 

CUADRO 4.10. Polígono de thiessen modificado en el punto de 
interés - desembocadura del río Coata área: 4041.92 km2 

Estación 
Área 

polígono 
PP 

isoyetas 
Área 

isoyetas 

PP sobre 
cada 

poligono (h) 

Lagunillas  642.05 31 31.23 1.51 

    33 428.89 22.04 

    35 181.93 9.92 

Pampahuta 704.54 31 36.54 1.61 

    33 341.14 15.98 

    35 274.07 13.62 

    37 52.79 2.77 

Quillisani 656.871 33 27.801 1.4 

    35 76.12 4.06 

    37 190.16 10.71 

    39 245.66 14.59 

    41 117.13 7.31 

Mañazo 182.2 35 182.2 35 

Cabanillas 471.86 33 396.58 27.74 

    35 75.28 5.58 

Lampa 693.66 39 22.17 1.25 

    37 197.05 10.51 

    35 454.32 22.92 

    33 20.12 0.96 

Juliaca 653.592 35 653.59 34.99 

Pucara 30.65 39 30.65 39 

Ayaviri 6.5 41 6.5 41 

       

CUADRO 4.10  a. Determinación de peso de cada estación 

Estación 
PP. 

polígono 

Área de la 
cuenca-
polígono 

Relación de 
áreas 

PP de la 
estación 

Peso de 
cada 

estación 

Lagunillas 33.47 642.05 0.16 33.5 0.16 

Pampahuta 33.97 704.54 0.17 34.37 0.17 

Quillisani 38.06 656.87 0.16 37.48 0.17 

Mañazo 35 182.2 0.05 35.93 0.04 

Cabanillas 33.32 471.86 0.12 33.73 0.12 

Lampa 35.64 693.66 0.17 35.52 0.17 

Juliaca 35 653.59 0.16 35.1 0.16 

Pucara 39 30.65 0.01 35.42 0.01 

Ayaviri 41 6.5 0 33.29 0 

    
Sumatoria 1.00 
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Los valores de precipitación areal para la cuenca Coata en los puntos de 

interés considerados, los cuales se han determinado de acuerdo a los 

pesos obtenidos de cada estación sobre la cuenca por el método del 

polígono de Thiessen modificado. 

CUADRO 4.11. PRECIPITACION MÁXIMA EN 24 HORAS DE LA CUENCA 

COATA PARA LOS PUNTOS DE INTERÉS CONSIDERADOS 

N° 

Precipitación máxima en 24 horas Anual (mm.) 

AÑO Verde Cabanillas Lampa Coata 

1 1964 25.43 26.36 27.54 28.55 

2 1965 36.53 38.27 36.83 36.67 

3 1966 24.35 27.75 24.22 26.52 

4 1967 27.76 30.12 34.18 33.71 

5 1968 32.2 29.37 28.98 30.16 

6 1969 41.76 35.33 37.42 34.91 

7 1970 35.59 34.02 34.53 33.57 

8 1971 32.11 31.84 31.26 33.76 

9 1972 37.04 34.43 41 37.17 

10 1973 33.79 41.59 35.8 37.51 

11 1974 34.11 39.03 36.12 36.88 

12 1975 27.17 31.11 31.62 30.64 

13 1976 37.41 43.15 33.26 36.87 

14 1977 25.81 30.43 33.1 32.24 

15 1978 33.54 30.07 39.2 34.06 

16 1979 32.12 33.38 29.72 31.08 

17 1980 37.24 32.6 39.87 35.16 

18 1981 41.12 36.04 41.99 37.24 

19 1982 25.96 32.72 44.18 39.02 

20 1983 24.79 27.15 20.75 24.59 

21 1984 42.69 40.77 46.43 44.21 

22 1985 36.2 35.54 42.81 38.49 

23 1986 36.92 39.13 41.67 40.04 

24 1987 24.71 29.99 31.19 31.44 

25 1988 28.25 29.8 34.19 31.86 

26 1989 32.09 31.09 27.56 29.91 

27 1990 29.92 29.52 32.32 29.54 
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N° 

Precipitación máxima en 24 horas Anual (mm.) 

AÑO Verde Cabanillas Lampa Coata 

28 1991 31.86 30.62 30.21 30.94 

29 1992 37.41 32.37 38.11 33.95 

30 1993 36.02 37.50 38.59 39.28 

31 1994 35.34 37.42 39.3 38.17 

32 1995 25.3 24.19 25.39 25.3 

33 1996 38.93 39.97 42.01 39.82 

34 1997 39.2 36.11 40.19 40.69 

35 1998 39.5 38.60 39.23 38.59 

36 1999 36.39 37.19 33.59 35.28 

37 2000 33.52 30.45 36.38 34.63 

38 2001 52.61 50.87 42.62 45.33 

39 2002 48.19 39.48 43.69 40.63 

40 2003 35.24 32.72 38.97 35.42 

41 2004 40.38 34.10 44.51 38.79 

42 2005 39.59 37.77 49.45 42.25 

43 2006 32.83 31.71 33.24 32.51 

44 2007 34.36 35.40 39.24 36.85 

45 2008 35.79 36.57 35.67 35.47 

46 2009 27.41 31.03 43.86 36.83 

47 2010 29.85 28.27 30.82 29.87 

 

4.1.4 ESTUDIO DE HIDROGRAMA DE AVENIDA 

4.1.4.1 Análisis probabilístico de la información pluviométrica 

 

Se ha realizado el análisis estadístico de probabilidad de la 

información pluviométrica (precipitación máxima en 24 horas de la 

cuenca Coata) que se han determinado anteriormente para cada 

punto de interés. 

De acuerdo a las distribuciones de probabilidad realizadas para los 

valores de precipitación se han determinado valores de precipitación 

máxima diaria para diferentes períodos de retorno, para ello se ha 
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utilizado los modelos probabilísticos de Distribución Normal, Log 

Normal 2 parámetros, Log Normal 3 parámetros, Log-Pearson tipo 3 y 

Gumbel Valor Extremo Tipo I en el programa Hidroesta, que se 

muestran en el Cuadro 4.12. 

De igual forma se han realizado los Cálculos de ajuste de Smirnov 

Kolmogorov utilizando el programa Hidroesta, resultando en cada una 

de las distribuciones realizadas el delta teórico menor que el delta 

tabular para un nivel de significancia de 5%, por lo que los datos 

pluviométricos se ajustan a las distribuciones teóricas aplicadas. Los 

resultados comparativos se muestran en los Cuadros 4.13, 4.14, 4.15 

y 4.16. 

De acuerdo a la prueba de bondad realizada, los que mejor se ajustan 

en cada punto de interés son: desembocadura del río Verde, 

desembocadura del río Lampa, desembocadura del río Coata, son 

distribución normal, desembocadura del río Cabanillas log normal 2 

parámetros.  

 

CUADRO 4.12. Precipitación máxima diaria para períodos de 

retorno definidos en los puntos de interés considerados 

a. Desembocadura del río Verde 

Probabilidad 
Período de 

Retorno 

Precipitación máxima 24Hrs 
(mm) 

Normal 
Log Normal 2 
Parámetros 

Gumbel valor 
extremo Tipo I 

0.960 25 44.91 46.03 46.71 

0.980 50 46.77 48.60 50.07 

0.990 100 48.44 51.03 53.41 

0.998 500 51.83 56.33 61.12 
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b. Desembocadura del río Cabanillas 

Probabilidad 
Período de 

Retorno 

Precipitación máxima 24Hrs 
(mm) 

Normal 
Log Normal 2 
Parámetros 

Gumbel valor 
extremo Tipo I 

0.960 25 42.89 43.42 44.36 

0.980 50 44.41 45.35 47.11 

0.990 100 45.78 47.17 49.84 

0.998 500 48.54 51.06 56.15 

 

c. Desembocadura del río Lampa 

Probabilidad 
Período de 

Retorno 

Precipitación máxima 24Hrs 
(mm) 

Normal 
Log Normal 2 
Parámetros 

Gumbel valor 
extremo Tipo I 

0.960 25 47.05 48.97 48.86 

0.980 50 48.92 51.72 52.25 

0.990 100 50.61 54.34 55.61 

0.998 500 54.02 60.04 63.39 

 
d. Desembocadura del río coata 

Probabilidad 
Período de 

Retorno 

Precipitación máxima 24Hrs 
(mm) 

Normal 
Log Normal 2 
Parámetros 

Gumbel valor 
extremo Tipo I 

0.960 25 43.15 44.09 44.50 

0.980 50 44.56 45.95 47.05 

0.990 100 45.82 47.69 49.58 

0.998 500 48.38 51.41 55.42 

 
 

De acuerdo a las distribuciones de probabilidad realizadas para los 

valores de precipitación se han determinado valores de precipitación 

máxima diaria para diferentes períodos de retorno, para ello se ha 

utilizado los modelos probabilísticos de Distribución Normal, Log 

Normal 2 parámetros, Log Normal 3 parámetros, Log-Pearson tipo 3 y 

Gumbel Valor Extremo Tipo I en el programa Hidroesta. 
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CUADRO 4.13. Prueba de smirnov kolmogorov-desembocadura del río Verde 
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CUADRO 4.14. Prueba de smirnov kolmogorov-desembocadura del río 

Cabanillas 
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CUADRO 4.15. Prueba de smirnov kolmogorov-desembocadura del río Lampa 
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CUADRO 4.16. Prueba de smirnov kolmogorov-desembocadura del río 

Coata 
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En el Cuadro siguiente se muestran los valores de precipitación para 

los períodos de retorno definidos en los puntos de interés 

considerados, de acuerdo a las distribuciones de probabilidad que 

más se ajustaron con las prueba de bondad de Smirnov Kolmogorov y 

están en el siguiente cuadro. 

 

CUADRO 4.17. Valores de precipitación para diferentes períodos 
de retorno 

PUNTO DE INTERÉS 
DE LA CUENCA 

AREA DE LA 
CUENCA PERÍODO DE RETORNO (T) 

(Km2) (millas2) 25 50 100 500 

Desembocadura 
del río Verde 

959.27 370.37 44.91 46.77 48.44 51.83 

Desembocadura de 
río Cabanillas 

2018.41 779.31 43.42 45.35 47.17 51.06 

Desembocadura de 
río Lampa 

1563.55 603.69 47.05 48.92 50.61 54.02 

Desembocadura de 
río Coata 

4041.32 1560.59 43.15 44.56 45.82 48.38 

 

 

4.2 CAUDALES MAXIMOS EN DIFERENTES PERIODOS DE RETORNO 

DE LA CUENCA DEL RIO COATA 

4.2.1 DETERMINACION DEL HIDROGRAMA UNITARIO TRIANGULAR 

DE LA CUENCA COATA PARA LOS PUNTOS DE INTERES 

 

El hidrograma triangular de la cuenca del río Coata se ha obtenido en 

base a los parámetros de la cuenca, obteniéndose los caudales picos 

por la ecuación (2.38) considerando duraciones de 2 y 6 horas para 

las precipitaciones totales.  



93 
 

CUADRO 4.18. Parámetros físicos de la cuenca Coata para los puntos 

de interés 

PUNTOS DE 
INTERÉS 

Área 
(Km2) 

Longitud de río 
(Km) Desnivel 

(m) 
COTA m.s.n.m. 

Long. Total Máximo Mínimo 

Desembocadura del 
río Verde 

959.26 38.12 1,355 5,400 4,045 

Desembocadura del 
río Cabanillas 

2,018.41 104.95 1,570 5,400 3,830 

Desembocadura del 
río Lampa 

1,563.55 98.70 1,570 5,400 3,830 

Desembocadura de río 
Coata 

4,041.92 170.78 1,600 5,400 3,800 

 

CUADRO 4.19. Determinación de caudales pico por hidrograma 
unitario triangular para los puntos de interés de la cuenca Coata 

PUNTOS DE 
INTERÉS 

D 
(hrs) 

Tc (hrs) Tr (hrs) Tp (hrs) Tb (hrs) 
Qp 

(m3/s/cm) 

Desembocadura 
del río Verde 

2          3.95             2.37             3.37             9.01          591.56  

6          3.95             2.37             5.37           14.35          371.36  

Desembocadura 
del río Cabanillas 

2        12.04             7.22             8.22           21.95          510.59  

6        12.04             7.22           10.22           27.29          410.70  

Desembocadura 
del río Lampa 

2        11.21             6.73             7.73           20.63          420.84  

6        11.21             6.73             9.73           25.97          334.31  

Desembocadura 
del río Coata 

2        20.97           12.58           13.58           36.26          618.99  

6        20.97           12.58           15.58           41.60          539.54  

 

FIGURA 4.03. Gráfica del hidrograma unitario triangular para los puntos 
de interés considerados 

 

a. Desembocadura del río Verde 
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b. Desembocadura del río Cabanillas 

 

c. Desembocadura del río Lampa 

 

 

d. Desembocadura del río Coata 
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4.2.2 METODO DEL NÚMERO DE CURVA Y CONDICIONES 

ANTECEDENTES DE HUMEDAD 

 

En la cuenca del río Coata se han identificado 03 grupos hidrológicos 

de suelos, con sus respectivas áreas de influencia en la cuenca para 

cada punto de interés, los datos se han obtenido del mapa de 

cobertura y uso actual del suelo. 

 

La tabla del Anexo N° 07 provee los valores del CN para condiciones 

antecedentes de humedad AMC II. Sin embargo para el presente estudio 

se ha considerado CN para las Condiciones Antecedentes de 

Humedad III (AMC III). 
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CUADRO 4.20. Determinación del número de curva (cn) ponderado 
para los puntos de interés 

 
 

Según aumenta la precipitación, la diferencia P - Qe tiende a ser un 

valor constante S que representa la máxima infiltración, estos valores 

se han obtenido para cada punto de interés de la cuenca aplicando la 

ecuación (2.30). 
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Según la ecuación (2.28) que determina la precipitación efectiva Qe, 

se obtiene reemplazando los valores de S y obtenemos las 

ecuaciones a aplicar para determinar los valores de escorrentía 

superficial de los datos de precipitación calculados para los períodos 

de retorno T definidos para cada punto de interés de la cuenca. 

 

CUADRO 4.21. Determinación de la ecuación qe para cada punto de 

interés de la cuenca Coata 

Punto de interés de la 
cuenca 

CN S Qe 

Desembocadura del río 
Verde 

87.98 1.37 Qe = 
 (P-0.274)2 

 P+1.096 

 
        

Desembocadura de río 
Cabanillas 

86.66 1.54 Qe = 
 (P-0.308)2 

 P+1.232 

 
        

Desembocadura de río 
Lampa 

87.60 1.41 Qe = 
 (P-0.283)2 

 P+1.132 

 
        

Desembocadura de río 
Coata 

87.20 1.47 Qe = 
 (P-0.294)2 

 P+1.175 

 

 

4.2.3 CALCULO DE LA INFILTRACION MINIMA 

 

Es la capacidad mínima de infiltración fc del suelo en plg/hr asociada 

al flujo laminar y esto se alcanza cuando el suelo está totalmente 

saturado. 
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El Soil Conservation Service recomienda valores de la capacidad 

de infiltración mínima fc por grupo hidrológico de suelo (Anexo N° 

09). 

En el cuadro siguiente se muestran los valores de fc según tabla 

para los ámbitos de influencia de la cuenca en cada punto de 

interés. 

 
 

CUADRO 4.22. Estimación de la infiltración mínima de la cuenca 

para los puntos de interés 
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4.2.4 DISTRIBUCION DE LA PRECIPITACION MAXIMA EN EL 

ESPACIO Y HORARIA 

 

Para esto se han tomado los datos de precipitación máxima en 24 

horas de la cuenca para los períodos de retorno definidos de los 

modelos probabilístico que más se ajustaron. 

 

En el cuadro siguiente se muestran los valores de Precipitación 

utilizados en la cuenca Coata en los puntos de interés considerados 

para los diferentes períodos de retorno. 

 

CUADRO 4.23. Precipitación máxima en 24 horas de la cuenca Coata 

para períodos de retorno definidos 

 

 

Realizamos la distribución de la precipitación máxima en 24 horas en 

intervalos de 2 horas, (períodos de larga duración de tormentas) de 

acuerdo a las constantes de distribución del Anexo N° 06, 

correspondiéndole un factor de reducción del 10% en función del 

área. 
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Según Bureau Reclamation acuerdo a la gráfica del Anexo N° 07, en 

intervalos de tiempo de 1 hora, considerando que en dicho tiempo la 

tormenta presenta mayor intensidad, correspondiéndole el 100% de la 

precipitación. 

 

CUADRO 4.24. Distribución horaria de las precipitaciones (primeras 6 

horas) 

a. Desembocadura del río Verde 

 
 
 
 

b. Desembocadura del río Cabanillas 

 
 

c. Desembocadura del río Lampa 
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d. Desembocadura del río Coata 

 
 

 

4.2.5 OBTENCION DEL HIDROGRAMA DE AVENIDA PARA 

PERIODOS DE RETORNO DEFINIDOS 

 

Para obtener los hidrogramas de avenida preferentemente 

realizamos un ordenamiento de los incrementos de la escorrentía 

de las primeras 6 horas hasta lograr un valor de acumulación 

máximo y será el orden que utilizaremos para generar los 

hidrogramas de avenida. 

 

En los cuadros siguientes se muestran los valores obtenidos con 

los órdenes mejorados. 
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CUADRO 4.25. Hidrograma de avenida (Primeras 6 horas) 

a. Confluencia del río Verde 

 

 

 
b. Desembocadura del río Cabanillas 
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c. Desembocadura del río Lampa 

 
 

 
 

d. Desembocadura del río Coata 

 
 

 
 
 

4.2.6 CAUDALES DE AVENIDA (T=25 años) 

 

En el Cuadro 4.28 se puede ver claramente que de 0-6 horas del 

hidrograma la escorrentía se incrementa hasta un máximo de 0.446 
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plgs y en lo que resta del tiempo la escorrentía disminuye 

aproximándose a cero. 

También se observa que existe una precipitación acumulada de 1.591 

pulgadas en las primeras 6 horas, en este tiempo se ha generado 

pérdidas iníciales que llegan a acumularse a 

(0.401+0.306+0.238=0.946 pulgadas) y pasadas la 6ta hora las 

pérdidas se estabilizan a 0.204 pulg/h. 

 

CUADRO 4.26. Determinación del incremento de escorrentía 

Tiempo 
(horas) 

Precipitación (plg) Escorrentía (plg) Incremento 

Incremento Acumulado Acumulado Incremento 
Pérdida 

(plg) 

0-2 0.414 0.414 0.013 0.013 0.401 

2-4 0.493 0.907 0.201 0.188 0.306 

4-6 0.684 1.591 0.647 0.446 0.238 

6-8 0.318 1.910 0.761 0.114 0.204 

8-10 0.302 2.212 0.860 0.098 0.204 

10-12 0.302 2.514 0.958 0.098 0.204 

12-14 0.286 2.801 1.041 0.082 0.204 

14-16 0.271 3.071 1.107 0.067 0.204 

16-18 0.271 3.342 1.174 0.067 0.204 

18-20 0.255 3.596 1.224 0.051 0.204 

20-22 0.255 3.851 1.275 0.051 0.204 

22-24 0.239 4.090 1.310 0.035 0.204 

 
Con los datos obtenidos del incremento de escorrentía en orden 

determinado obtenemos el caudal pico (caudal más alto), del 

hidrograma triangular (Qmax=306.81 m3/s).  
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CUADRO 4.27. Caudales máximos obtenidos del hidrograma 
triangular 

Tiempo 
(hrs) 

Escorrentía (plg) 
Q max. 
(m3/s) 

Tiempo 
inicio (hrs) 

Tiempo 
pico (hrs) 

Tiempo 
final (hrs) Incremento 

(pulg) 
Incremento 

(mm.) 

0-2 0.013 0.333 19.68 0 3.4 9.0 

2-4 0.188 4.768 177.08 2 5.4 11.0 

4-6 0.446 11.337 306.81 4 7.4 13.0 

6-8 0.114 2.902 61.78 6 9.4 15.0 

8-10 0.098 2.498 43.83 8 11.4 17.0 

10-12 0.098 2.498 37.27 10 13.4 19.0 

12-14 0.082 2.094 27.18 12 15.4 21.0 

14-16 0.067 1.690 19.41 14 17.4 23.0 

16-18 0.067 1.690 17.40 16 19.4 25.0 

18-20 0.051 1.285 12.00 18 21.4 27.0 

20-22 0.051 1.285 10.97 20 23.4 29.0 

22-24 0.035 0.881 6.93 22 25.4 31.0 

 

En el cuadro anterior podemos observar que el caudal pico de 306.81 

m3/s se produce a las 7.4 horas y un tiempo base de 13 horas del 

hidrograma. Realizamos un nuevo orden mejorado del incremento de 

la escorrentía del cuadro anterior, y el nuevo caudal pico llega a 

alcanzar a 282.76 m3/s a las 8 horas de ocurrido el evento 

meteorológico. 

CUADRO 4.28. Incremento de escorrentía (Orden mejorado) 

Incremento 
(mm.) 

Q max. 
(m3/s) 

Tiempo 
inicio (hrs) 

Tiempo 
pico (hrs) 

Tiempo 
final (hrs) 

0.333 16.59 0 4 9 

4.768 158.57 2 6 11 

11.337 282.76 4 8 13 

2.902 57.91 6 10 15 

2.498 41.54 8 12 17 

2.498 35.60 10 14 19 

2.094 26.11 12 16 21 

1.690 18.73 14 18 23 

1.690 16.86 16 20 25 

1.285 11.66 18 22 27 

1.285 10.69 20 24 29 

0.881 6.76 22 26 31 
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CUADRO 4.29. Cálculo de caudales de avenida para AMC III  (T=25 años)  
– Desembocadura del río Verde 

 

 
 

 

FIGURA 4.04. Hidrograma de avenida (T=25 años) – Desembocadura del río 
Verde 
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CUADRO 4.30. Cálculo de caudales de avenida para AMC III  (T=50 
años) – Desembocadura del río Verde 

 

 

FIGURA 4.05. Hidrograma de avenida (T=50 años) – Desembocadura del río 
Verde 
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CUADRO 4.31. Cálculo de caudales de avenida para AMC III  (T=100 años) 
– Desembocadura del río Verde 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

FIGURA 4.06. Hidrograma de avenida (T=100 años) – Desembocadura del río 
Verde 
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CUADRO 4.32. Cálculo de caudales de avenida para AMC III  (T=500 años) 
– Desembocadura del río Verde 

 

      

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

FIGURA 4.07. Hidrograma de avenida (T=500 años) – Desembocadura del río 
Verde 
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CUADRO 4.33. Cálculo de caudales de avenida para AMC III  (T=25 años) – 
Desembocadura del río Cabanillas 

 
 

      

  

 

 

 

 

 

 

 

FIGURA 4.08. Hidrograma de avenida (T=25 años) – Desembocadura del río 
Cabanillas 
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CUADRO 4.34. Cálculo de caudales de avenida para AMC III  (T=50 años) – 
Desembocadura del río Cabanillas 

 
 

  

 

 

 

 

 

 

 

 
FIGURA 4.09. Hidrograma de avenida (T=50 años) – Desembocadura del río Cabanillas 
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CUADRO 4.35. Cálculo de caudales de avenida para AMC III  (T=100 años) 
– Desembocadura del río Cabanillas 

  

       

FIGURA 4.10. Hidrograma de avenida (T=100 años) – Desembocadura del río 
Cabanillas 
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CUADRO 4.36. Cálculo de caudales de avenida para AMC III  (T=500 años) 
– Desembocadura del río Cabanillas 

 
  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
FIGURA 4.11. Hidrograma de avenida (T=500 años) – Desembocadura del río 
Cabanillas 
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CUADRO 4.37. Cálculo de caudales de avenida para AMC III  (T=25 años) – 
Desembocadura del río Lampa 

 
 

  

FIGURA 4.12. Hidrograma de avenida (T=25 años) – Desembocadura del río 
Lampa 
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CUADRO 4.38. Cálculo de caudales de avenida para AMC III  (T=50 años) – 
Desembocadura del río Lampa 

 

 

  
 

FIGURA 4.13. Hidrograma de avenida (T=50 años) – Desembocadura del río 
Lampa 
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CUADRO 4.39. Cálculo de caudales de avenida para AMC III  (T=100 años) 
– Desembocadura del río Lampa 

 

 

  

FIGURA 4.14. Hidrograma de avenida (T=100 años) – Desembocadura del río 
Lampa 
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CUADRO 4.40. Cálculo de caudales de avenida para AMC III  (T=500 años) 
–Desembocadura del río Lampa 

 

 

  
 

FIGURA 4.15. Hidrograma de avenida (T=500 años) – Desembocadura del río 
Lampa 
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CUADRO 4.41. Cálculo de caudales de avenida para AMC III  (T=25 años) – 
Desembocadura del río Coata 
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FIGURA 4.16. HIDROGRAMA DE AVENIDA (T=25 años) – Desembocadura del 
río Coata 
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CUADRO 4.42. Cálculo de caudales de avenida para AMC III  (T=50 años) – 

Desembocadura del río Coata 
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FIGURA 4.17. Hidrograma de avenida (T=50 años) – Desembocadura del 
río Coata 
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CUADRO 4.43. Cálculo de caudales de avenida para AMC III  (T=100 años) – 
Desembocadura del río Coata 
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FIGURA 4.18. HIDROGRAMA DE AVENIDA (T=100 años) – 

Desembocadura del río Coata 
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CUADRO 4.44. Cálculo de caudales de avenida para AMC III  (T=500 años) 
– Desembocadura del río Coata 
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FIGURA 4.19. HIDROGRAMA DE AVENIDA (T=500 años) – 
Desembocadura del río Coata 
 
 
 

4.2.7 CUENCA REGULA DELRIO CERRILLOS 

 

4.2.7.1 La represa Lagunillas 

 

La cuenca del río Cerrillos es donde se ubica el embalse Lagunillas 

que es uno de los elementos hidrológicos e hidráulicos de mucho 

interés dentro de la concepción e implementación del  Proyecto de 

Irrigación Sistema Integral Lagunillas. 

 

Este embalse se ha conseguido realizando obras de afianzamiento 

en la laguna natural de Lagunillas. En el cauce efluente de la laguna 

natural se ha construido una presa de gravedad, con lo cual se ha 

incrementado la capacidad de almacenamiento para un volumen útil 
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de 500 MMC. En el Cuadro 4.51 se presenta las características  de 

la presa Lagunillas. 

CUADRO 4.45. Características hidráulicas de la presa Lagunillas 

Volumen Útil (aprox.) : 500 MMC 

Capacidad máxima de descarga : 20 m3/s 

Cota máxima de operación : 4168.80 msnm. 

Cota mínima de operación : 4157.25 msnm. 

Año de inicio de operación : 1999 

Control de aforo : No funciona 

Reglas de operación : No tiene 

Administración Actual : PELT 

Demanda Actual : 10 m3/s 

Área espejo de agua actual : 65.12 Km2 

Área espejo antes de embalse : 25.31 Km2 

Fuente: Evaluación de los recursos hídricos de las cuencas de los ríos 
Coata y Lampa - ALA Juliaca. Año (2007). 
 
 

 
 

FIGURA 4.20. Represa Lagunillas 
 
 
 

4.2.7.2 Simulación hidrológica de la cuenca del rio Cerrillos 

 

La cuenca del río Cerrillos por ser una cuenca regulada, se ha 

realizado la simulación hidrológica con el programa HEC-HMS para 
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estimar los caudales de entrada y descarga de la estructura de 

regulación en base a los datos de precipitación. 

Para esto es necesario determinar algunas características de la 

cuenca como el área, precipitación máxima en 24 horas de la 

cuenca, tiempo de concentración, Número de Curva, pérdidas 

iníciales y las características propias de la presa Lagunillas. 

 

Para estimar los caudales de ingreso y descarga del embalse se ha 

utilizado la gráfica de las curvas Volumen-descarga y Elevación-

volumen de la presa Lagunillas. 

 

 

FIGURA 4.21. Curva elevación-volumen del embalse Lagunillas 

 

Los valores de descarga fueron calculados para los aliviaderos de 

demasías teniendo como base la curva de la Figura 4.26 que fue 

proveído por la ALA-Juliaca. 
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FIGURA 4.22. Curva volumen-descarga del embalse Lagunillas 

 

El modelo de la cuenca creado en el entorno del programa HEC-

HMS se muestra en la Figura 4.27, para ello se ha importado el 

modelo de cuenca creado en el SIG en formato map. 

 

 

 
FIGURA 4.23. Entorno de trabajo para la simulación hidrológica 

en el programa HEC-HMS 
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Al ingresar los datos hidrológicos, modelo de cuenca, modelos 

meteorológicos y el control de especificaciones, se ha realizado la 

simulación hidrológica, y los valores de caudales picos arrojados a la 

salida de la presa Lagunillas son de 25.30 m3/s, 27.40 m3/s, 30.50 

m3/s y 38.50 m3/s para los períodos de retorno de 25, 50, 100 y 500 

años respectivamente. Estos valores serán considerados como 

caudales de aporte en la confluencia de los ríos Cerrillos y Verde. 
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CUADRO 4.46. Simulación de caudales de entrada y descarga de la presa 

Lagunillas en HEC-HMS 

 
 

Tiempo 
(hr) 

T=25 años T=50 años T=100 años T=500 años 
Entrada a 
la presa  
(m3/s) 

Salida de 
la presa  
(m3/s) 

Entrada a 
la presa  
(m3/s) 

Salida de 
la presa  
(m3/s) 

Entrada a 
la presa  
(m3/s) 

Salida de 
la presa  
(m3/s) 

Entrada a 
la presa  
(m3/s) 

Salida de 
la presa  
(m3/s) 

0 0.00 14.40 0.00 14.40 0.00 14.40 0.00 14.40 

1 1.00 14.30 1.10 14.30 1.10 14.30 1.30 14.30 

2 4.00 14.30 4.20 14.30 4.50 14.30 5.20 14.30 

3 10.10 14.30 10.80 14.30 11.50 14.30 13.20 14.30 

4 20.70 14.30 22.10 14.30 23.50 14.30 27.80 14.30 

5 37.00 14.30 40.10 14.40 44.00 14.40 55.60 14.40 

6 65.20 14.50 72.40 14.60 81.70 14.70 108.60 14.90 

7 102.90 15.00 116.10 15.10 134.00 15.30 184.20 15.80 

8 148.50 15.70 169.90 16.00 199.10 16.30 278.70 17.20 

9 194.50 16.80 224.20 17.20 264.80 17.70 371.90 19.30 

10 222.10 18.10 257.00 18.70 304.40 19.50 427.60 21.80 

11 226.70 19.40 263.00 20.30 312.20 21.40 438.50 24.50 

12 213.90 20.80 248.60 21.90 295.30 23.30 414.40 27.30 

13 188.70 22.00 219.50 23.30 261.10 25.00 366.10 30.20 

14 158.70 23.00 184.60 24.50 219.40 26.40 306.40 32.60 

15 124.60 23.80 144.80 25.40 171.70 27.80 239.20 34.50 

16 93.50 24.30 108.70 26.10 129.00 28.70 179.90 35.80 

17 72.50 24.70 84.30 26.50 100.00 29.40 139.50 36.80 

18 56.50 25.00 65.70 26.90 78.00 29.90 108.90 37.50 

19 44.70 25.20 52.00 27.20 61.80 30.20 86.20 38.00 

20 34.80 25.30 40.50 27.30 48.00 30.40 67.00 38.30 

21 26.90 25.30 31.30 27.40 37.20 30.50 51.80 38.50 

22 20.90 25.30 24.30 27.40 28.90 30.50 40.30 38.50 

23 16.30 25.20 19.00 27.30 22.50 30.50 31.40 38.50 

24 12.70 25.20 14.70 27.30 17.50 30.40 24.40 38.40 

25 9.90 25.10 11.50 27.10 13.60 30.30 19.00 38.30 

26 7.70 25.00 8.90 27.00 10.60 30.10 14.80 38.10 

27 6.00 24.80 7.00 26.90 8.30 30.00 11.50 37.90 

28 4.70 24.70 5.50 26.70 6.50 29.80 9.00 37.70 

29 3.70 24.60 4.30 26.50 5.00 29.60 7.00 37.50 

30 2.80 24.40 3.30 26.40 3.90 29.40 5.50 37.20 

31 2.20 24.30 2.60 26.20 3.10 29.20 4.30 37.00 

32 1.80 24.10 2.10 26.10 2.50 29.00 3.50 36.70 

33 1.40 24.00 1.60 25.90 1.90 28.80 2.70 36.40 

34 1.00 23.80 1.10 25.70 1.40 28.60 1.90 36.20 

35 0.60 23.70 0.80 25.60 0.90 28.30 1.20 35.90 

36 0.30 23.50 0.40 25.40 0.50 28.10 0.60 35.60 

37 0.10 23.40 0.10 25.20 0.10 27.90 0.20 35.30 

38 0.00 23.20 0.00 25.10 0.00 27.70 0.00 35.10 
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FIGURA 4.24. Simulación de caudales de entrada y descarga de la 
presa Lagunillas para 25, 50, 100, 500 años 

 

T= 25 años 

 

T= 50 años 

 
T= 100 años 
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T= 500 años 

 
 

En la simulación de 25 años se puede ver que los caudales de ingreso 

tienen un tiempo pico de 226.70 m3/seg y en tiempo cero no hay 

caudal de ingreso al embalse y en el tiempo de 38 horas también no 

hay caudal de ingreso en cambio los caudales de descarga se 

mantienen casi contantes entre los 14.40 y 23.20 m3/seg teniendo un 

caudal pico de 25.30 m3/seg. 

A mayor sea el caudal de ingreso  mayor será el caudal de descarga  

 

4.3 MANEJO ADECUADO DE MAXIMAS AVENIDAS 

 

Los estudios hidrológicos determinan la avenida máxima a controlar 

asociada a un determinado período de retorno, el cual depende del tipo 

de obra y del nivel de riesgo que se le asocie, esto es, los daños 

potenciales que pueden ser causados en la zona inundable aguas 

abajo; para ello, se generan y analizan  diferentes alternativas que 

permitan seleccionar las dimensiones y características de las obras o 
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estructuras hidráulicas, que se requieren para un manejo adecuado del 

recurso agua y que controle las avenidas en la comunidad de Carata 

del distrito de Coata. 

Se obtuvo un caudal de 1083 m3/seg extremo cuyo tiempo medio de 

retorno es de 500 años, para el plantear el diseño de defensa ribereña 

se consideró un caudal máximo de 1100 m3/seg. 

 

4.3.1 DISEÑO HIDRAULICO Y PROFUNDIDAD DE 

DESCOLMATACION 

 

4.3.1.1 Sección estable del río 

 

Existen varios y diferentes métodos de cálculo de la sección estable 

del lecho del río, se contempla que las condiciones de los ríos 

requieren una observación directa; en tal sentido, en base a ensayos 

en este tipo de obras en los ríos de la costa y algunos practicados en 

la región se puede establecer una sección representativa para el río. 

Siendo recomendable en condiciones de valle, caso que se da en la 

zona de trabajo del río Coata, verificar el ancho estable como el caso 

de áreas no determinadas visiblemente, y en base a esto efectuar 

los cálculos de los otros parámetros. 

El cálculo de la sección estable considera la teoría del régimen 

estable de Blench - Altunin, o de Simons - Henderson. 
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a. Cálculo de la sección estable 

 

Para el cálculo de la sección estable se considera la teoría del 

régimen estable de Blench - Altunin o de Simons – Henderson. En 

un primer momento se evalua según Blench – altunin. 

Los cuales utilizan las siguientes expresiones      

                           

                 …………………………………….………………. (4.01) 

 

                         ……………………………………..……….. (4.02) 

 

 

                                  …………………………………...….. (4.03) 

 

 

             …………………………………………………….….. (4.04) 

 

Donde: 

Dm = Diámetro mediano de la muestra tomada a la altura Hs 

D50 está dado en mm         

B  = Ancho medio de la sección 

Fb = Factor de fondo = 1.90 d50, para material grueso Fb=1.20, y 

para gravas Fb = Dm 1/3 y para gravas Fb=3d50*(1+0.12*0.05) 

Fs = Factor de orilla = 0.2 para material ligeramente cohesivo. 

s  = Pendiente hidráulica (%) 

Q  = Caudal de diseño (m3/s) 

g  = Gravedad = 9.81 m/s2 

6/1
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K  = Factor secundario 

H  = Profundidad media (m) 

C  = Concentración de material de fondo en 10 -15  

 

       CUADRO 4.47. Valores aproximados de factor de orilla (Fs) 

Tipo de orilla Fs 

Orilla de barro y arena 0.10 

Orilla de barro - arcilla - fangosa 0.20 

Orilla de material muy cohesivo 0.30 

Fuente: Terán A. Rubén, Diseño y construcciones de defensas ribereñas, 1998 

 

Según Blench - Altunin:  

b=K1(Q)0.5 ……………………………………………………… (4.05) 

Donde: 

b: Ancho del rio 

K1 : Coeficiente de Blench - Altunin 

Q : Caudal m3/seg 

 

CUADRO 4.48. Valores de K1 en ecuación de Blench - Altunin 

Condiciones del fondo del río K1 

Fondo y orillas de arena 5.7 

Fondo de arena y orillas de material cohesivo 4.2 

Fondo y orillas de material cohesivo 3.6 

Fondo y orillas de grava 2.9 

Fondo de arena y orillas de material no cohesivo 2.8 

Fuente: Terán A. Rubén, Diseño y construcciones de defensas ribereñas, 1998 
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Evaluando según Blench - Altunin los datos, para d50 = 0.003 se 

obtiene el siguiente cuadro de valores para el ancho medio. 

 

CUADRO 4.49. Valores para el ancho medio según Blench – 

Altunin 

Q (1) Fb = 0.10407 (2) Fb = 0.14422 (3) Fb = 0.14474 

m3/s Fs=0.1 0.2 0.3 Fs=0.1 0.2 0.3 Fs=0.1 0.2 0.3 

300 31.98 22.61 18.46 37.65 26.62 21.74 37.72 26.67 21.78 

400 36.93 26.11 21.32 43.47 30.74 25.10 43.55 30.80 25.14 

600 45.23 31.98 26.11 53.24 37.65 30.74 53.34 37.72 30.80 

900 55.39 39.17 31.98 65.21 46.11 37.65 65.33 46.19 37.72 

1000 58.39 41.29 33.71 68.74 48.61 39.69 68.86 48.69 39.76 

1100 61.24 43.30 35.36 72.09 50.98 41.62 72.22 51.07 41.70 

 

 

                   ……………………………………..…………. (4.06) 

 

               ……………………………………………..……. (4.07) 

 

                                 …………………………………….. (4.08) 

 

 

Los valores obtenidos van desde los 33.7 m hasta los 72.2 m 

El ancho medio del canal, según Simón y Albertson modificados por 

Henderson - 1986, es según el cuadro de valores procesados. 

 

                  ………………………………………………….. (4.09) 

 

509.1 dFb 

 3
1

50dFb 
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CUADRO 4.50. Valores para ancho medio según Simon - 

Albertson – Henderson 

 

 

 

 

 

 

 

 

Los valores van desde los 113.8 m hasta los 139.3 m 

Los valores obtenidos según Simón - Albertson - Henderson, 

superan ampliamente los procesados obtenidos por Blench - Altunin.  

Para un Fb=0.14422 y Fs=0.2, se obtiene b= 50.98 

Por criterio practico se toma el valor de b=50 m 

El cual es además el ancho medio del río. 

 

b. Cálculo de la altura media 

 

Viene a ser la profundidad necesaria para la estructura cuya relación 

es la siguiente:  

 

                                …………………………………………. (4.10) 

 

Donde: 

H: Profundidad de la estructura. 

Q: Caudal en m3/s 

Q K1=3.6 3.8 4.0 4.2 

300 62.35 65.82 69.28 72.75 

400 72.00 76.00 80.00 84.00 

600 88.18 93.08 97.98 102.88 

900 108.00 114.00 120.00 126.00 

1000 113.84 120.17 126.49 132.82 

1100 119.40 126.03 132.66 139.30 
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Fb : Factor de fondo 

Fs: Factor de orilla 

Después de evaluar los datos se tiene se obtuvo el siguiente 

resultado: 

H = 5.45  mts. 

 

Lo que hace que se decida por optar una profundidad de 5.45 mts 

por razones prácticas y de consideración real en la construcción. 

 

4.3.1.2 Diseño hidráulico de la defensa ribereña 

 

De acuerdo a los datos hidráulicos que se tienen del río Coata como: 

caudal, rugosidad, pendiente, talud y base del río, se ha optado el 

caudal máximo para un período de retorno de 40 años, que es de 

1050 m3/s con 50% de que esta avenida se presente, obtenidos de 

la curva de caudal de diseño vs vida esperada, para efectos 

prácticos se trabajó con un caudal de diseño de 1100 m3/s. Para él 

cálculo del tirante medio se aplicará la fórmula de Manning. 

 

                                      ………………………………..…. (4.11) 

Dónde: 

Q: Caudal de avenida del proyecto, m3/seg. 

A: Área de la sección, m2. 

R: Radio hidráulico. 

nSARQ /)( 2/13/2
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S: Pendiente del río, m/m. 

n: Coeficiente de rugosidad, 0.035. 

 

La altura del terraplén o muro de defensa es igual al tirante máximo 

más un borde libre, el cual se aproxima a la altura de la energía de la 

velocidad o carga de la misma, multiplicado por un coeficiente que 

está en función de la máxima descarga y pendiente del río. 

 

H = y + BL…………………………………………………... (4.12) 

BL =  V2/2g………………………………………………….(4.13) 

 

Dónde: 

H = Altura del terraplén (m) 

,y = Tirante de caudal de diseño (m) 

BL = Borde libre (m) 

,v = Velocidad media del agua (m/s) 

,g = Gravedad (m/s2) = 9.81 

 = Coeficiente  

 

     CUADRO 4.51. Valores de coeficiente () 

Caudal máximo 

m3/s 

Coeficiente 

 

3000 - 4000 2.00 

2000 - 3000 1.70 

1000 - 2000 1.40 

0500 - 1000 1.20 

100 - 500 1.10 

Fuente: Terán A. Rubén, Diseño y construcciones de defensas ribereñas, 1998 

Para el caso, se tiene = 1.40 
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Además, el borde libre también se calcula conforme a valores del 

fetch cuando el río se encuentra estable. 

FETCH: longitud rectilínea máxima del rio que es uniformemente 

afectada en dirección y fuerza del viento. 

 

     CUADRO 4.52. Valores del Fetch 

Fetch en 

millas 

Velocidad 

viento km/h 

Altura de las 

olas 

(metros) 

Bordo libre 

normal 

(metros) 

Bordo libre 

mínimo 

(metros) 

< 1 < 80.0 < 0.80 1.00 0.50 

1.0 80.5 0.82 1.82 1.52 

2.5 120.7 0.91 2.43 1.82 

Fuente: Bureau of Reclamation, Diseño de Pequeñas Presas, 1982 

 

Se selecciona el bordo libre: 

BL =  V2/2g 

BL1 = 1.40 (2.52/(2*9.81)) = 0.446 m  0.45 m 

Para una velocidad del viento promedio de 40 km/h, se tiene 

BL2 : mínimo = 0.50 m, normal = 1.00 m. 

Se opta por un Bordo Libre de 0.50 m 

 

a. Cálculo del tirante máximo 

 

Y= (Q/KsbS1/2)3/5……………………………………………… (4.14) 

Donde: 

Ks : Coeficiente de rugosidad del lecho del río. 

b : Ancho medio de la sección estable del río (m) 

S : pendiente media de la rasante del río (m/m) 
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    CUADRO 4.53. Valores para Ks 

Descripción Ks 

Lechos naturales de río con fondo sólido sin 

irregularidades 
40 

Lechos naturales de río con acarreo   regular 33 - 35 

Lechos naturales de río con   vegetación 30 - 35 

Lechos naturales de río con   derrubio e irregularidades 30 

Lechos naturales de río con fuerte transporte de acarreo 28 

Torrentes con derrubios gruesos (piedras   0.20 m) 

con acarreo inmóvil 
25 - 28 

Torrentes con derrubio grueso con acarreo móvil 19 - 22 
 

Fuente: ACI-UNI, Diseño de obras hidráulicas, 1994 

 

Las características del tramo de trabajo en el Río Coata, hacen que 

no hubiese diferenciación de una sección de otra, lo cual motivó una 

sola sección continua. Se construye una tabla de valores 

correspondiente a las características del intervalo. 

   CUADRO 4.54. Características hidráulicas 

Progresiva Longitud Q b s n z v y H 

Del Al m M3/s m m/m (-) (-) m/s m m 

0+000 0+100 100 1100 50.0 0.0005 0.035 1 : 1 2.50 7.63 8.13 

0+100 0+200 100 1100 45.0 0.0005 0.035 1 : 1 2.55 8.11 8.61 

0+200 0+300 100 1100 45.0 0.0005 0.035 1 : 1 2.55 8.11 8.61 

0+300 0+400 100 1100 50.0 0.0005 0.035 1 : 1 2.50 7.63 8.13 

0+400 0+500 100 1100 40.0 0.0005 0.035 1 : 1 2.61 8.67 9.17 

0+500 0+600 100 1100 50.0 0.0005 0.035 1 : 1 2.50 7.63 8.13 

0+600 0+700 100 1100 45.0 0.0005 0.035 1 : 1 2.55 8.11 8.61 

0+700 0+800 100 1100 40.0 0.0005 0.035 1 : 1 2.61 8.67 9.17 

0+800 0+900 100 1100 60.0 0.0005 0.035 1 : 1 2.40 7.36 8.13 

0+900 1+000 100 1100 50.0 0.0005 0.035 1 : 1 2.50 7.63 8.13 

1+000 1+100 100 1100 45.0 0.0005 0.035 1 : 1 2.55 8.11 8.61 

1+100 1+200 100 1100 40.0 0.0005 0.035 1 : 1 2.61 8.67 9.17 

1+200 1+300 100 1100 50.0 0.0005 0.035 1 : 1 2.50 7.63 8.13 

1+300 1+400 100 1100 50.0 0.0005 0.035 1 : 1 2.50 7.63 8.13 
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4.3.1.3 Diseño hidráulico de socavación 

 

Para establecer la profundidad de socavación, es aplicable el 

método propuesto por List Van Lebediev, orientado a cauces 

naturales definidos. Es necesario evaluar la erosión máxima 

esperada en una sección, al pasar un gasto de diseño o de interés 

singular Q, al cual se le atribuye una cierta recurrencia o tiempo de 

retorno.  

 

                                               ………………………………. (4.15) 

 

Donde: 

Ve: Velocidad erosiva (m/s) 

: Densidad del suelo seco que se encuentra a la profundidad Hs 

(Tn/m3). 

: Coeficiente que depende de la frecuencia con que se repite la 

avenida que se estudia. 

ts: tirante que corresponde a la profundidad a la que se desea 

evaluar Ve. 

x: Exponente característico para material no cohesivo, según tabla 

de valores. 

 

 

 

x

s tsVe ***60.0
18.1


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      CUADRO 4.55. Coeficiente  para socavación 

Probabilidad anual de que se presente 
el caudal de diseño 

Coeficiente 



100.00% 0.77 

50.00% 0.82 

20.00% 0.86 

10.00% 0.9 

5.00% 0.94 

2.00% 0.97 

1.00% 1 

0.30% 1.03 

0.20% 1.05 

0.10% 1.07 
        Fuente: ACI-UNI, Diseño de obras hidráulicas, 1994 

 

 

Simplificando fórmulas se obtiene: 

 

                                            …………………………………. (4.16) 

 

   hs = ts – t……………..…………………………………….…. (4.17) 

 

Donde: 

hs: profundidad de socavación (m) 

ts: tirante de socavación 

t: tirante normal 

 

 

 

 

x

s
BDm

t
t













1

1

28.0

3/5

68.0
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CUADRO 4.56. Valores de Exponente característico para material 

no cohesivo "x" 

SUELOS COHESIVOS SUELOS NO COHESIVOS 

Peso especifico 

x 1/(x+1) 

D 

x 1/(1+x) (Tn/m3) (mm) 

0.8 0.52 0.66 0.05 0.43 0.7 

0.83 0.51 0.66 0.15 0.42 0.7 

0.86 0.5 0.67 0.5 0.41 0.71 

0.88 0.49 0.67 1 0.4 0.71 

0.9 0.48 0.67 1.5 0.39 0.72 

0.93 0.47 0.68 2.5 0.38 0.72 

0.96 0.46 0.68 4 0.37 0.73 

0.98 0.45 0.69 6 0.36 0.74 

1 0.44 0.69 8 0.35 0.74 

1.04 0.43 0.7 10 0.34 0.75 

1.08 0.42 0.7 15 0.33 0.75 

1.12 0.41 0.71 20 0.32 0.76 

1.16 0.4 0.71 25 0.31 0.76 

1.2 0.39 0.72 40 0.3 0.77 

1.24 0.38 0.72 60 0.29 0.78 

1.28 0.37 0.73 90 0.28 0.78 

1.34 0.36 0.74 140 0.27 0.79 

1.4 0.35 0.74 190 0.26 0.79 

1.46 0.34 0.75 250 0.25 0.8 

1.52 0.33 0.75 310 0.24 0.81 

1.58 0.32 0.76 370 0.23 0.81 

1.64 0.31 0.76 450 0.22 0.83 

1.71 0.3 0.77 570 0.21 0.83 

1.8 0.29 0.78 750 0.2 0.83 

1.89 0.28 0.78 1000 0.19 0.84 

2 0.27 0.79       
Fuente: ACI-UNI, Diseño de obras hidráulicas, 1994 

 

Después de evaluar la velocidad erosiva, se determina el caudal 

estimado correspondiente, el cual se expresa de la siguiente 

manera: 

 

                                         ……………………………………… (4.18) 

 

Donde: 

Ks: Coeficiente de rugosidad que depende del lecho natural del río. 

bo: Sección estable determinada (m) 

2/13/5 stbKQ os
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t: Tirante normal (m) 

s: pendiente (m/m) 

Haciendo:  = Ks S1/2, por ser números constantes. 

Se tiene:  = 35 * 0.0005 = 0.7826 

Luego:  

x = 0.43 para un Dm = 0.05 

DE 

De la ecuación (4.16) obtenemos: 

 

ts = ((0.7826*8.115/3)/(0.68*0.50.28*55))1/1+x 

ts estimado = 8.42 m 

Finalmente la profundidad de socavación es de: 

hs = 8.42 - 8.10 = 0.32 m 

 

 

 

 

 

 

 

FIGURA 4.25. Profundidad de Socavación 
 

 

4.3.1.4 Profundidad de descolmatación 

 

Según el análisis granulométrico del lecho del rio de clasificación SP 

arena mal graduada; arena con poco o nada de finos, y el 
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levantamiento topográfico del rio, la profundidad de descolmatacion 

está en el rango de 0.40 a 2.60 m desde la orilla hasta el eje rasante 

de la sección estable. 

4.3.2 MONTAJE DEL SISTEMA DE DEFENSA RIBEREÑA 

 

El levantamiento del sistema de defensa requiere de los siguientes 

puntos de interés: 

1. En la alineación de los muros se han tomado en cuenta las 

siguientes consideraciones: 

- Trazado de ejes para el dique, procediendo a su replanteo en 

obra. 

- Delimitación de áreas de corte de tierra para la conformación del 

dique. 

2. Las dimensiones de los diques se calcularon en función a la altura 

de la máxima avenida probable, en contraste de la altura del relieve 

respecto a la rasante del eje del río, de 2.5 a 3.5 m. Así mismo la 

corona se calculó en función de la estabilidad del talud natural 

compactado, siendo ésta de 3.50 m con z = 1.5 

 

4.3.3 DESCRIPCION DEL MURO ENROCADO 

 

El muro enrocado descansará sobre el talud húmedo del dique 

colocándose con precaución en forma ordenada y sistemática. Este 

trabajo lo realizará equipo mecánico conveniente para este fin, como 
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una excavadora con un mínimo de precisión para el volteado, 

acomodado y presionado.  

El talud del muro enrocado se establece en z=1.5 

Los muros yacentes serán construidos de material homogéneo 

compuesto de roca de cantera conformado de tal manera que formen 

un sólido soporte y engarcen con el menor espacio posible entre ellos, 

estos espacios serán obturados ajustándose utilizando menos roca. 

 

El tamaño de las rocas deberá ser tal que no permitirán el arrastre por 

parte de las aguas en sus máximas avenidas, siendo este volumen de 

50 a 100 cm de diámetro promedio. 

 

4.3.4 SECCION DEL MURO DE CONTROL DE INUNDACIONES 

 

Se plantea la construcción de un muro de contención adecuado para el 

control de inundaciones, utilizando materiales del lugar, arcilla, 

enrocado de protección con roca caliza pizarrosa. 

Los datos básicos de diseño se definen: 

Altura del muro = 5.45 m 

Bordo libre = 0.50 m 
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Corona:  

La corona debe tener como mínimo el ancho de acceso utilizable. Esto 

es para un acceso carrozable, de 3.50 m. 

Se opta por una corona = 3.50 m 

 

Finalmente: 

Talud terraplén = 1:1.5 cara húmeda y 1:2 cara exterior 

Talud enrocado = 1:2 

Corona = 3.50 m. 

Bordo libre = 0.50 m. 

 

 

 

FIGURA 4.26. Seccion tipica del dique enrocado 
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V. CONCLUSIONES 

 

 El estudio de investigación se ha ejecutado en el ámbito de la cuenca del 

río Coata, específicamente en el tramo del río Coata comprendido entre 

la Desembocadura del río Verde hacia aguas abajo hasta la confluencia 

de los ríos Coata y Lampa. 

 

 Los resultados del análisis estadístico de máximas precipitaciones 

realizado con los datos de precipitación máxima para los métodos 

estadísticos Normal, Log Normal 2 Parámetros, “Gumbel (distribución 

Extrema Tipo I), dan como resultado que el registro histórico se acumula 

mejor en la distribución Normal y Log normal 2 Parámetros; puesto que 

se determinó 4 puntos de interés basados en la prueba de ajuste 

Kolmogorov – Smirnov. 

 

 Los caudales de avenidas estimados en los puntos de interés 

considerados para un período de retorno de 25 años son 410.17, 

616.81, 557.47, y 861.43 m3/s; para un período de retorno de 50 años 

441.31, 700.65, 602.53, y 932.50 m3/s; para un período de retorno de 

100 años 569.56, 754.39, 643.70, y 997.77 m3/s; y para un período de 

retorno de 500 años 527.98, 866.98, 727.98 y 1133.54 m3/s 

consecutivamente considerando las descargas máximas de la cuenca 

regulada del río Cerrillos a través de la represa Lagunillas. 
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 Los caudales máximos de descarga de la represa Lagunillas se han 

simulado en el programa Hec-HMS para períodos de retorno de 25, 50, 

100 y 500 años, resultando descargas máximas de  25.30, 27.40, 30.50 

y 38.50 m3/s consecutivamente. 

 

 Se diseñó una estructura hidráulica (terraplén de tierra) en la cual se ha 

la sección de la estructura es de 3.0 m de corona,  talud en la cara 

húmeda de z=2.5, y en la cara exterior de z=2.0, una altura promedio de 

5.45 m a partir de la rasante del eje del río. Siendo el material de 

fundación terreno natural, el cual es homogéneo en todo el recorrido, 

constituido por estratos franco arcilloso en el primer estrato de 1 a 1.5 m 

y de arena arcillo - limosa en el segundo estrato hasta los 3 a 3.5 m en 

donde se halla el nivel freático.  
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VI. RECOMENDACIONES 

 

 Los resultados obtenidos para caudal de diseño con las intensidades 

máximas para diferentes períodos de retorno es aplicable para el cálculo 

de diseño de estructuras como defensas ribereñas, en los diferentes 

puntos de interés de la cuenca del río Coata. 

 

 Aplicar otros métodos para el cálculo de caudales máximos en esta 

cuenca para hacer la comparación de los resultados con el fin de 

recomendar una metodología adecuada. 

 

 Con planteamiento del diseño de defensa ribereña se podría tomar como 

base para los próximos diseños de obras estructurales para la cuenca 

comunidad de Carata del rio Coata. 
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ANEXOS 

Anexo N° 01: Serie de precipitaciones máximas en 24 horas - estación 
Cabanillas. 

 



 
 

 

 

 

 



 
 



 
 

 

 

 



 
 

 

 



 
 

 
 



 
 

Anexo N° 02. Número de curva NC para complejos hidrológicos de suelos 

y cobertura. 

 
 

 

 

 

 

 

 

 



 
 

 

Anexo N° 03: Tabla de Clasificación hidrológica de suelos. 

GRUPO DE 
SUELOS 

DESCRIPCIÓN 

A 
Es el que ofrece menor escorrentía. Incluye los suelos que presentan mayor 
permeabilidad, incluso cuando están saturados. Comprenden los terrenos profundos, 
sueltos, con predominio de arena o grava y con muy poco limo o arcilla. 

B 
Incluye los suelos de moderada permeabilidad cuando están saturados, 
comprendiendo los terrenos arenosos menos profundos que los del Grupo I, aquellos 
otros de textura franco-arenosa de mediana profundidad y los francos profundos. 

C 

Suelos que tienen bajas tasas de infiltración cuando están completamente mojados y 
están constituidos mayormente por suelos con un estrato que impide el movimiento 
del agua hacia abajo, o suelos con una textura que va de moderadamente fina a fina. 
Estos suelos tienen una baja tasa de transmisión de agua. 

D 

Es el que ofrece mayor escorrentía. Incluye los suelos que presentan gran 
impermeabilidad, tales como los terrenos muy arcillosos profundos con alto grado de 
tumefacción, los terrenos que presentan en la superficie o cerca de la misma una 
capa de arcilla muy impermeable y aquellos otros con subsuelo muy impermeable 
próximo a la superficie. 

 

Anexo N° 04. Tabla de valores de infiltración mínima por grupo 

hidrológico de suelos. 

 

 

Anexo N° 05. Factor de reducción por área. 

 

 



 
 

 

 

Anexo N° 06. Tabla de constantes para períodos de larga duración. 

 

 

Anexo N° 07. Gráfica de distribución para duraciones de 6 horas. 

 

 



 
 

 

 

Anexo N° 08. Coeficiente “n” Manning para cauces naturales. 

 

 

 

 

 

 

 



 
 

 

 

PANEL FOTOGRÁFICO 

  

IMAGEN Nro. 01: Se observa el aumento de intensidad del rio Coata ubicado en la 

comunidad Carata la altura del lago Occumpati en el kilómetros 7 de la carretera 

Juliaca a Coata. 

 

 



 
 

IMAGEN Nro. 02: Se observa el rio Coata en la zona del centro poblado de Carata 

del distrito de Coata, no cuenta con defensa ribereña. 

 

IMAGEN Nro. 03: Se observa a los pobladores del sector de Hatun Isla, de la 

comunidad campesina de Canchi Grande perteneciente al distrito de Caracoto, 

sufrieron el desborde del río Coata en el año 2012. 

 



 
 

IMAGEN Nro. 04: Se observa el rio Coata en el centro poblado de Almorsanchez y 

Sucasco. 

 

IMAGEN Nro. 05: Se observa el cauce natural del rio Cabanillas en época de 

estiaje. 

 



 
 

IMAGEN Nro. 06: Se observa el cauce natural del rio Cabanillas ubicada a 9 

kilómetros del distrito de Cabanillas en la carretera Juliaca a Santa Lucia, como se 

ve está en aumento de su caudal ya que esta en inicios de las precipitaciones 

pluviales.  

 

 

IMAGEN Nro. 07: Se observa las desembocadura del los ríos Verde y Cerrillos 

ubicada en la cuenca del rio Cabanillas. 



 
 

 

IMAGEN Nro. 08: Repesa Lagunillas, con un muro de contención de 16.2 metros 

de altura. Tiene una capacidad de almacenamiento de 500 millones de metros 

cúbicos. 




