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RESUME

A cause de leur effet dévastateur et des pertes énormes en vies humaines et en
infrastructures de tous genres, les ruptures de barrage sont maintenant considérées avec
beaucoup d’attention puisqu’elles sont devenues un sujet de grande préoccupation. Des
actions draconiennes ont été entreprises ces vingt derniéres années par les
gouvernements et les pouvoirs publics afin de sécuriser tout aménagement hydraulique
qui pourrait s’avérer dangereux lors d’un accident de rupture. Des obligations ont été
imposées aux maitres d’ouvrages publics ou privés pour se doter d’une prévision de
’inondation probable induite en cas de rupture et pour penser et mettre en place les

mesures d’urgences adéquates

Pour analyser le risque de rupture de barrage il est nécessaire de bien
comprendre son processus de rupture. La validité des études de rupture de barrage est
étroitement liée & 1’importance que nous accordons aux choix des parametres de breche
dans D’évaluation des conséquences de rupture. Ainsi des études physiques et
mathématiques ont €té menées pour obtenir les parameétres nécessaires aux modeles

numériques pour évaluer la formation et le développement de la breche.

Notre recherche porte sur la formation et le développement d’une bréche sur un
barrage en terre ou en enrochement lors d’un débordement de crue. Parmi les objectifs
visés, le principal a été de développer un modele numérique le plus réaliste possible
pour la prévision de la bréche. 1 est reconnu depuis plusieurs décennies que la fiabilité
de la prévision de la crue de rupture dans la vallée dépend grandement de la fiabilité de
I’hydrogramme de rupture prévu a l’ouvrage, donc de la justesse avec laquelle le

mécanisme de formation de la breche est anticipé.

Ce modele sera donc basé sur des considérations hydrauliques, géométriques et

géotechniques pour simuler l'érosion graduelle de la bréche sans avoir a poser
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d’hypothéses pour fixer son développement, sa forme et sa largeur. Le modele
s’appuiera sur le processus physique de développement de la bréche par le couplage de
Phydraulique de I’écoulement par-dessus un barrage et du mécanisme d’érosion et
d’élargissement du canal de bréche. L’ouverture de la bréche et 1’érosion de son canal
sont fonction du transport des sédiments et des caractéristiques géotechniques des
matériaux de la digue. Ce qui nous intéresse en premier lieu dans cette étude et que nous
traiterons c'est 1'érosion de surface initi€e a la créte de la digue ou au talus et qui se

propage par érosion de surface. Pour arriver a I’ objectif fixé il a été nécessaire :

1) De passer en revue les méthodes et modeles existants les plus courants pour en
faire un bilan. Cing des méthodes inventoriées ont €té retenues et analysées chacune
dans son contexte d’études, puis regroupées en un outil informatique de prévision
(BRECHE) qui a €té appliqué a un cas de rupture observé au Saguenay en juillet 1996 et
leurs résultats comparés. Beaucoup d’incertitudes ont été observées dans les résultats.
L’analyse de ces derniers a mis en évidence les facteurs qui, n’étant pas pris en compte
dans les modeles actuels, expliquent peut-étre le succes trées moyen des prévisions
actuelles. Elle permet de constater aussi que c’est la caractérisation géométrique de la
bréche qui présenfe le plus d’incertitude tandis que ’hydrogramme de la crue semble
moins sensible aux approximations actuellement utilisées. Cette conclusion permet plus
facilement de comprendre et d’appuyer I'approche normative utilisée couramment par
certains organismes chargés de prévoir les conséquences de rupture. Ces organismes
cherchant a évaluer le risque maximal, vont imposer un effacement complet et
instantané de l'ouvrage sans essayer d’en comprendre ou d’en présupposer le

mécanisme de rupture.

2) Pour mieux comprendre le processus complexe de la formation de breche, une
étude expérimentale de rupture par submersion en laboratoire a €t€¢ menée sur une digue
homogeéne de revanche en moraine. Cet essai nous a montré que le mécanisme de
formation et d’érosion de bréche est tres différent des mécanismes de développement et

de progression de la breche adoptés dans les modeles existants de calcul des ruptures de



barrages. Les données ainsi recueillies lors de cette étude expérimentale ont servi a faire
une analyse comparative a 1’aide de BRECHE, et les résultats ainsi obtenus a I’aide des

cing méthodes ont été€ confrontés.

Ces deux étapes importantes de notre recherche nous ont permis de mieux cerner
le processus de formation et de développement de la bréche, pour en tenir compte dans
le développement d’un nouveau modele numérique, EROBAR. Ce processus €étant tres
complexe, le modele EROBAR est issu d’une formulation et d’une résolution nouvelle
du probleme de 1'érosion de la créte d’une digue subissant une submersion. La
résolution des équations hydrauliques est découplée de celle des équations de I’érosion

et permet de considérer le laminage des apports dans le réservoir amont.

Cette modélisation est faite en deux étapes : la premiere couple I'hydraulique de
I’écoulement a I’érosion verticale et a I’évolution longitudinale du profil du barrage et la
deuxieéme étape introduit ’élargissement de la bréche en se basant sur I’instabilité des
joues de la bréche. Le module hydraulique du modeéle EROBAR refléte bien I’évolution
libre de 1’érosion longitudinale du canal de breche sans qu’aucune hypotheése de
progression géométrique ne soit imposée. L’évolution de la section de contrdle et son
influence sur I’écoulement par-dessus la créte de la digue et son talus aval permettent
d’obtenir comme il a été observé au laboratoire, différents profils d’érosion en fonction

du temps.

La formulation du modele EROBAR permet de prévoir le comportement d’un
ouvrage homogene ou constitué de zones différentes. Les tests effectués montrent que le
modele peut aussi prendre en compte et réagir logiquement & une augmentation de la
compaction des matériaux et a la présence de couches protectrices ou drainantes dans un

barrage.
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ABSTRACT

Because of their devastating effects and resulting huge loss of human lif dam
failures are given a lot of attention. Drastic actions have been undertaken during the last
twenty years by governments in order to assess all hydraulic installations that might
prove dangerous at the time of a dam failure. Obligations were imposed on the owners
of public or private installations to anticiped the probable flood induced in case of

failure, and to put in place an emergency response plan.

To analyze the risk of dam failure it is necessary to understand thoroughly the
failure process. The validity the dam failure studies is linked to importance that we grant
to the choices of the breach parameters for failure evaluation and consequences. Thus
physical and mathematical studies were used to obtain the necessary parameters for the

numerical models used to evaluate the formation and the development of breach.

Our research concerns the formation and the development of a breach in an
earth-fill dam or an rock-fill dam at the time of a overtopping flood. Among our
objectives, the principal one was to develop a realistic numerical model for the
anticipation of breach. It is known since several decades that the realiability of the
breach flood prdediction of the valley depends on the realiability of the failure

hydrograph made before cosntruction.

This model will be therefore be based on hydraulic, geometric and getechnical
considerations and will simulate the gradual erosion of the breach without having to
specify its development, form and width. The model is based on the physical process of
development of the breach by the coupling of the hydraulic flow over a dam and the
erosion mechanism of expansion of the breach canal. The opening of the breach and the
erosion of the canal are functions of the transport of sédiments and characteristics

géotechnical of the materials of the dam. What interests is the surface erosion at the
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crest of the dam or to the slope and which propagates itself by surface erosion. To arrive

to the fixed objective it was necessary:

1) To review the existing methods and models. Five of the inventoried methods
were kept and analyzed each in its study context, then grouped together in a prdecitive
computer program (BRECHE) that was applied to a rupture case observed in the
Saguenay area in July 1996. Many uncertainties were observed in the results. The
analysis of the latter made obvious the factors that, not being taken into account in the
current models, explain maybe the very average success of the current existing
prdedicitve models. It shows that geometric characterization of the breach causes mos of
the uncertainty while the flood hydrograph seems less important. This conclusion allows
suggest that the normative approach used by organisstions in charge of foreseeing dam
failure is the correct on. These organisations, trying to evaluate the maximum risk,
pesuppose a complete and instantaneous destruction of the dam without trying to

understand the failure mechanism.

2) To better understand the complex process the breach formation, an
experimental study of rupture by overtopping in laboratory was done on a homogenous
moraine dam. This showed the breach erosion very different from the mechanisms used
in existing models for failure calculation for the dam. The collected data at the time of
this experiment study served to do a comparative analysis BRECHE, and the results

were compared to those of the exsiting five methods.

These two important steps of our research allowed us to better to pinpoint the
breach formation process in the development of a numerical new model, EROBAR. This
process being very complex, EROBAR the results from a new approach to the problem
of the erosion of the crest of a dyke by overtopping. The resolution of the hydraulic
equations is separed from the equations of erosion and allows us to consider the routiong

of the provisions in the reservoir upstream.



Xiii

This modelling is done in two steps: the first step couples the flow hydraulic to
the vertical erosion and to the longitudinal evolution of the profile of the dam and the
second step introduces the expansion of breach based on the instability of the breach
faces. The Hydraulics the EROBAR model reflects well the free evolution of
thelongitudinal erosion of the breach canal without imposing any geometric progression
hypothesis. The evolution of the test section and its influence on the flow over the crest
of the dam and its downhill slope give differt erosion profiles with time, similar to those

obtained in the laboratory.

The construction of the EROBAR model allows one to forecast the behavior of a
homogenous structure or of one constituted of different zones. Our tests show that the
model also can take into account and react logically to an increase of the compaction of

the materials and to the presence of protective or draining layers in a dam.
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INTRODUCTION

0.1 Généralités

Les barrages sont construits pour les développements économiques et leurs
constructions exigent de grands investissements d’argent, et des ressources naturelles et
humaines. Des nombreux types de barrages construits a travers le monde, les barrages
en terre sont le type le plus commun et constituent la plus grande majorité des barrages.
Les barrages sont généralement congus et construits pour fonctionner en toute sécurité
au cours de leur longue durée d’exploitation. Excepté certains types d’ouvrages, en
nombre limité, tels que les digues fusibles, les barrages ne sont donc pas congus pour se

rompre.

0.2  Les ruptures de barrages

Lorsqu’un barrage se disloque ou est délibérément démoli, de grandes quantités
d’eau sont soudainement libérées, créant ainsi des ondes de crue capables de causer de
désastreux dommages a I’aval aux installations civils ou militaires ou a I’environnement.
La majorité des ondes de crue peuvent faire des dommages sérieux dans les zones
urbaines et industrielles ou détruire des ponts et des routes; interrompre 1’irrigation des
terres agricoles, la navigation et le transport, et les activités socio-€conomiques; et
peuvent aussi causer des pertes de vies, des dommages €rosifs, sur les terres agricoles
avec des impacts environnementaux désastreux. Ces dommages et ces pertes excedent
grandement le cofit du barrage brisé et pourraient constituer un désastre national et avoir
un effet négatif sur ’économie du pays. Jansen (1980) a noté que ces ruptures de

barrage ont été approximativement de 2 000 de part le monde depuis le 12 ieme siecle.



Le plus récent exemple de rupture de barrage est celui du barrage Zeyzoune en
Syrie qui est survenu le 4 juin 2002. Cette rupture a fait 22 morts, caus€ 1’inondation de
800 ha de terres agricoles, la perte de milliers de bovins et d’ovins, et la destruction de
maisons et d’infrastructures routieres du village de Zeyzoune, ainsi de quatre autres
villages. Le colit de la révision de sa conception et sa reconstruction cofiterait 25 000

000 $ US autant que cela a colité pour le construire la premiére fois en 1996.

Par comparaison avec des accidents d’autres types de structures qui ont eu lieu
au 20 ieme siécle et causé des dommages valant des millions de dollars, tous les types
de barrage ont un bon record de sécurité, et les barrages en terre en particulier sont des
structures remarquablement sécuritaires. La fréquence des ruptures a considérablement

diminué depuis I’année 1900.

Les barrages sont sujets a I’'usure du temps et comme conséquence, ils peuvent a
un certain moment devenir dangereux. Les risques de ruptures de barrage ne sont jamais
nuls. En dépit du progrés technologique dans I’ingénierie des barrages, les barrages
continuent de rompre. Par exemple, durant Ia période de 1946 a 1955, on a enregistré 12
ruptures majeures pour 2000 nouveaux barrages construits, alors que durant la période
de 1956 a 1965 on a enregistré 24 ruptures sur 2500 nouveaux barrages (Johnson et
Illes, 1976). La cause de cette apparente augmentation dans les ruptures est une question

de conjoncture.

Les barrages sont vulnérables a cause d’une grande variété de raisons. Ceci est
spécialement vrai pour les plus vieux barrages qui ne sont pas congus et construits sous
des criteres stricts tel qu’ils en existent aujourd’hui. La conception et Ie
dimensionnement des barrages en terre sont gouvernés principalement par la qualité
d’ingénierie et des matériaux disponibles; la topographie et la géologie du site les
conditions climatiques, hydrologiques et sismiques, et enfin la relation avec d’autres
développements aussi bien en aval qu’en amont. Bien que les criteres de conception

pour les barrages en terre touchent la stabilit€ des fondations et des remblais; des



protections sures contre le débordement et le contrble de 1’érosion de surface, en
pratique ces critéres ne sont parfois pas assez séveéres et les barrages continuent de

rompre.

0.3  Quelques statistiques des ruptures de barrages dans le monde

Le terme «rupture » ou «bris » de barrage est utilisé dans un sens général,
référant a la gamme enti¢re de 1’enlévement de la structure entiere (rupture totale), a la
perte d’une large portion de celle ci (rupture partielle) suivie d’une reconstruction.
(Middlebrooks, 1953). 1l peut porter sur une rupture structurale par submersion due a
une conception non adéquate de 1’évacuateur de crue ou a ’estimation inexacte de la
crue de projet ou a une augmentation rapide de I’eau stockée a I’intérieur de la limite de

sécurité (Johnson et Illes, 1976).

En 1961, la publication espagnole Revista de Obras Publicas concernant 1 620
barrages, notait quelques 308 accidents sérieux dans une période de 145 ans entre 1799
et 1945. De ces structures qui ont rompu, elles étaient 163 en remblai de terre, 14

digues, 70 barrages poids en béton, 9 barrages voiites, et 52 d’autres types (Tableau 0.1).

Johnson et Illes (1976) ont signalé 114 cas de ruptures : 44 ruptures se sont
produites au cours du premier remplissage de la retenue (38%); 43 ruptures ont été
causées par une submersion du barrage (38%); 27 ruptures sont survenues au cours de

I’exploitation normale du barrage (24%).

D’apres 1’analyse statistique présentée par Goubet (1979), sur la base d’un
nombre approximatif de 15 000 grands barrages dans le monde, il y a en moyenne 1,5
rupture de barrage par an, ce qui conduit 4 une probabilité de rupture de 10 par barrage
et par an. Les grands barrages sont définies par la Commission Internationale des
Grands Barrages (CIGB 1974, 1983, 1995), comme des ouvrages ayant plus de 15 m de

hauteur totale (mesurée a partir des fondations) ou ayant une hauteur entre 10 et 15 m



dont la capacité du réservoir (> 10°m?), la longueur en créte (> 500 m), ou le débit de

crue (2000 m3/s).

Dans le bulletin 111 du CIGB publiée en 1998 il est mentionné qu’au cours des

25 dernieres années, il y a eu 36 ruptures de barrages en terre (20 par submersion, 13 par

érosion interne et 3 résultants d’un sé€isme) et 2 ruptures de barrages-poids (1 en béton, 1

en maconnerie) (CIGB, 1998).

Parmi les conclusions tirées des données disponibles du rapport « Interprétation

Statistique des Ruptures de Barrages » du Comité ad hoc constitué par le CIGB (CIGB,

1995), nous retenons celles ci :

*

Le pourcentage de rupture de barrages a décru au cours des quatre dernicres années;
2,2 % des barrages construits avant 1950 se sont rompus. Le taux de rupture relatif

aux barrages construits depuis 1951 (a I’exclusion de la Chine) est inférieur a 0,5 %.

En valeur absolue, la majorité des ruptures concerne de petits barrages mais ceux-ci
constituent aussi la majorité des barrages construits. Les caractéristiques des petits
baragges different peu de ceux des grands barrages de 10 2 15 m de hauteur, sauf

leurs capacités de stockage qui est de 0,1 a 10°m?3

Ce sont les barrages construits au cours de la décennie 1910-1920 qui ont subi le

taux de rupture le plus élevé a cause de la premiere guerre mondiale.

Dans les barrages en remblai, la submersion constitue la principale cause de rupture
(31% comme cause principale, 18% comme cause secondaire), suivie par 1’érosion
interne du corps du barrage (15% comme cause principale et 13% comme cause
secondaire) et I’érosion interne des fondations (12% comme cause principale et 5 %

comme cause secondaire).



* Quand la rupture est imputable aux ouvrages annexes, c’est l’insuffisance de
capacité des évacuateurs qui intervient le plus fréquemment (22% comme cause

principale et 39% comme cause secondaire).

Différents types et modes de rupture de barrage en béton et en terre

Les barrages peuvent rompre graduellement ou soudainement. Le type de rupture
dépend de la cause de rupture, et du type de barrage. Le mode de rupture dépend du type

de cause de la rupture et des caractéristiques individuelles du barrage.

La rupture d’un barrage en béton est instantanée, 20 a 30 minutes. Ainsi ’onde

de crue résultante est courte avec un débit de pointe tres élevé.

Les désastres documentés des ruptures des barrages en terre indiquent un mode
de rupture graduel et progressif (Ponce et Tsivoglou, 1981). Singh et Snorrason (1982)
ont noté que la durée de formation de bréches de barrage en terre peut varier de 15
minutes a plus de 5 heures. Ponce (1982) a mentionné que la formation de la bréche
pourrait méme durer de 3 a 12 heures. Dans certains cas de remblai non construits avec
des pentes naturelles, la rupture peut durer de 24 2 48 heures et se fait toujours sur la
profondeur totale du remblai (Basell, 1904). Donc celle ci engendrera une onde de crue
plus longue et de moindre amplitude que celle associée a une rupture instantanée. En
clair, la plupart des barrages en terre ne rompent pas instantanément, et I’hypothése de la

rupture instantanée pour de tels barrages est non défendable.

L’arrivée soudaine de I'eau dans la vallée génére une onde de crue qui se
superpose a ’écoulement de la riviére et son front a la forme d’un raz de marée. Une
onde négative se crée aussi en dans le réservoir fermé par le barrage et se propage vers
I’amont dans le réservoir. La section disloquée du barrage (qui en fait est la bréche)

devient le principal passage pour I’évacuation de la masse d’eau du réservoir.



0.5  Causes de rupture des barrages en terre

La rupture d’un barrage en terre peut étre accidentelle ou délibérée, naturelle ou
Pceuvre de I’homme. Les ruptures accidentelles peuvent étre le résultat de la
détérioration naturelle de la structure, d’événements naturels extraordinaires tels que les
pluies et les crues extrémes, les tremblements de terre, les éboulements de rocher et les
glissements de terrain dans le réservoir, les infiltrations, la détérioration des fondations
hétérogenes, la mauvaise qualité de construction et des matériaux utilisés, I'effet de
renard, le débordement, I’action d’onde, etc.. Les causes impliquant I’homme incluent
les actes de guerre, les sabotages, la démolition dans 1'intérét public, la reconstruction,
les défauts de conception, I’exploitation inappropriée du réservoir, mauvais choix du site
etc. Les principales causes de rupture des barrages en terre, des barrages poids et en

volte sont listées au tableaun 0.1.

Les barrages en terre sont plus sujets susceptibles a la rupture que les autres
types de barrages. Le bris d’un barrage en terre est di souvent au débordement par-
dessus ce dernier ou a I’effet de «renard ». La modélisation de bris de barrage due a
I’une ou I’autre de ces causes est d’une importance fondamentale pour le développement

des programmes de sécurité des barrages.

Schnitter (1993) a analys€ plus de 90 ruptures de barrages de plus de 15 m de
hauteur construits aprés 1900 et a trouvé que presque la moiti€ de celles ci est due a la
surverse. Dans 41% de ces cas, la capacité de I’évacuateur de crue a été sous estimée et
les 21% des cas de surverse ont été causés par des problemes li€s aux opérations des
vannes d’évacuateur de crue. Le tassement de la créte, I’érosion par I'aval, et

I’instabilité structurale sont les autres causes de ruptures de barrage.

A partir de I’étude de 300 barrages de partout dans le monde, Biswas et

Chatterjee (1971) ont trouvé qu’approximativement 35 % des désastres sont dus 2 la



sous évaluation de la crue de projet de I’évacuateur de crue. Les causes des autres 25 %
sont le résultat d’une revanche inadéquate ou d’éboulement de rochers. Le reste des 40
% est dii a des conceptions inappropriées, a ’application ou fonctionnement au
programme d’entretien inadéquats, a I'utilisation de matériaux de qualité inférieure, a la

poussée due aux glaces, et autres.

Penman (1986) a noté que les causes de rupture des barrages en remblai sont
presque également partagées entre 1'érosion par submersion ou I’érosion interne

(renard).

Berga (1992) a relevé que 41 % des ruptures historiques des barrages sont
causées par la crue de projet qui a été dépassée. Des 794 incidents catalogués dans la

publication ASCE (1988), 91 barrages ont €té submergés.

Loukoula et al. (1993) ont noté que 80 % de presque 87 000 barrages en Chine
sont des barrages en remblai et plus de 90 % sont des petits barrages. 3,3 % des ruptures
de barrages en Chine sont associées aux barrages en terre et 96 % aux petits barrages et
réservoirs. La principale cause de rupture est la surverse due aux fortes précipitations et
aux crues qui s’en suivirent, a des criteres de conception mal adaptés aux petits barrages

et aux problemes opérationnels dans I’exploitation des ouvrages.

Middlebrooks (1953) a présenté un bref historique des barrages en terre et en
enrochement incluant une discussion sur les types de rupture. 11 a listé les barrages aux
Etats-Unis en donnant les performances insatisfaisantes depuis 1914, et résumé les
causes d’insuffisance des barrages en terre, comme montré au tableau 0.2. I a aussi
rapporté les ruptures a I’age de la structure en pourcentage du nombre total de structures
comme montré au tableau 0.3. La submersion, les glissements, et les fuites dans les
conduites sont les principales causes de rupture des barrages en terre. Par ailleurs, la
rupture par glissement des talus est plus probable dans les premiéres années qui suivent
la mise en eau du barrage qu’apres. Ceci est aussi vrai pour les fuites dans les conduites.

La rupture par renard est plus probable dans les cing premiéres années de mise en



service. Le débordement est indépendant du barrage et peut avoir lieu a n’importe quel
moment de la vie de la structure. L’analyse de Middlebrooks a cependant montré que la
rupture est plus probable durant les 20 premieres années qu’apres. Ceci, bien siir, est

entierement empirique.

Dans le cas particulier des barrages en terre, les causes et les types de rupture les

plus communs peuvent &tre résumés comme suit :
1. Submersion causée par des crues extrémes.
2. Rupture structurale due a I’érosion interne (percolation).
3. Rupture structurale due au cisaillement (glissement).
4. Rupture structurale due aux problémes de fondations.
5. Rupture due aux séismes naturels ou provoqués.

Le tableau 0.4 donne les statistiques générales des ruptures pour tous les modes
de bris de barrage, séparant celles survenues durant I’exploitation, du total des ruptures.
La fréquence historique de rupture des grands barrages en terre est estimée étre de 1,2 %
durant la vie du barrage (136 ruptures depuis 1986 de barrages en terre sur les 11 192
barrages construits dans le monde en excluant la Chine et le Japon avant 1930). Cette
fréquence est légerement réduite a 1,1 % durant la vie d’un barrage pour les ruptures
ayant lieu seulement pendant que le barrage est en exploitation. La probabilité historique
annuelle de rupture des grands barrages en terre est estimée €tre 4,5 X 10 par barrage
par an (136 ruptures depuis 1986 de barrages en terre dans un estimé de 300 400
barrages en terre). Celle ci est quelque peu réduite 2 4,1 X 10™ par barrage par an si les
ruptures ayant lieu durant la construction sont exclues. Ce cas de figure est réduit de 30

% si aucun des 11 192 barrages n’avait rompu depuis 1999.



0.6  Rupture par renard des barrages en terre

L’érosion interne et 1’effet de renard sont une cause de ruptures et d’accidents
affectant les barrages en terre. Pour les grands barrages, jusqu’a 1986, les statistiques de

rupture sont présentées au tableau 0.5.

Donc de la moiti€ de toutes les ruptures est due a la formation de renard, 42 % de
ces ruptures ont lieu durant le premier remplissage, et 66 % au premier remplissage et a
I'intérieur des cing premieres années d’exploitation, mais le danger de renard est continu
durant la vie d’un barrage. Ceci a €té reconnu par beaucoup de propriétaires des

barrages quand il s’agit d’évaluer la sécurité de ces barrages en exploitation.

L’origine du renard est généralement au bas du barrage, a cause des hautes
pressions hydrostatiques. Le renard résulte de différences de pression élevées entre les
zones aval et amont de 'ouvrage. La rupture par renard débute a l'exutoire des
percolations et progresse vers la limite amont de ’ouvrage. L’augmentation du débit de
percolation et de la vitesse d’écoulement produit une augmentation continue de I’érosion
des matériaux du barrage ou de la fondation. Un chemin préférentiel, appelé
« conduite », est alors formé 2 travers le barrage. A partir de ce moment, 1’écoulement
passe d’un écoulement interstitiel 2 un écoulement sous pression dans une conduite
fermée. Une fois que la conduite s’est formée, la bréche initiale progresse assez
rapidement, jusqu’a ce que la portion du barrage par-dessus la conduite devienne
instable et cede (la séquence de I’événement est illustrée en figure 0.1 tirée de Johnson
et Illes, 1976). Dés cet instant la rupture évolue de la méme maniere que dans le cas de
la submersion. Cependant, par comparaison, la bréche due au renard grandit & un taux
beaucoup plus rapide que celle par érosion de surface. Sous l'effondrement de la
conduite, un front d’onde peut étre formé avec un écoulement hantement torrentiel dans

le canal aval. De plus, une onde négative peut se développer dans le réservoir.

Une des principales causes de rupture de barrage par renard est 1’absence de

drainage adéquat pour rabattre la pression hydrostatique. Les mesures permettant de
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prévenir les renards comprennent 1’allongement des chemins de percolation,

I’application de géotextiles I’utilisation de filtre, 1’adoption de murs de coupure.

L’intervalle de temps durant lequel la rupture par renard s’est développée et les
signes d’alerte observés montre que le processus de renard se développe souvent

rapidement laissant peu de temps pour les interventions de confortement.

Le phénoméne de renard, survenant a travers ou au-dessous d’ouvrages de
retenue d’eau, a été étudié depuis des décennies. Des essais en laboratoire sur modeles
réduits constituent une autre approche pour obtenir une solution appropriée pour ce
genre de probléme. Des essais ont ét€ exécutés en Allemagne et aux Pays-Bas, par Seed
(1981); et par De Witt et al. (1981). Harza (1935) proposa le premier une méthode

d’analogie électrique pour étudier le phénomene de renard.

Foster et al. (2000), ont développé une méthode pour évaluer la probabilité
relative de rupture de barrage en terre par formation de renard. Cette méthode nommée
UNSW, est basée sur une analyse historique des ruptures et des accidents dans les
barrages en terre. La probabilité de rupture de barrage par formation de renard est
estimée en ajustant la fréquence historique de rupture par renard au moyen de facteurs
de pondération qui prennent en compte le zonage du barrage, les filtres, I’dge du
barrage, les types de sol dans le noyau, le compactage, la géologie de la fondation, la
performance du barrage et les mesures de surveillance. La méthode est destinée a
réaliser seulement des évaluations préliminaires, comme une méthode de classement
pour un portfolio de classement d’évaluation de risques, pour identifier les barrages

auxquels une priorité doit étre accordée pour des études détaillées, et comme une

vérification pour les méthodes de représentation en arbre des événements.
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0.7  Rupture par submersion des barrages en terre

La submersion appelée aussi débordement ou surverse par-dessus la créte du
barrage en terre est due au mauvais fonctionnement de I’évacuateur de crue ou a
I’insuffisance d’évacuation de celui ci (sous dimensionnement). Elle peut aussi étre due
a la mauvaise estimation de la crue de projet (manques de données ou méthode désuete

d’estimation).

Un débordement d’un barrage en terre est fatal pour celui-ci. Il entraine une
érosion superficielle qui se développe en bréche jusqu’a la rupture totale du barrage.
L’érosion de la breche s’arréte lorsque le lac est totalement vidé ou bien lorsqu’elle
atteint une zone non érodable comme la fondation du barrage (bedrock) ou une zone de

protection d’érosion (Fread et al., 1973) appel€ aussi zone de retardement d’érosion.

La submersion des barrages en terre a souvent été citée comme la premi€re cause
de toutes les ruptures documentées des grands barrages, et de la majorité des ruptures
impliquant des petits barrages. La submersion peut avoir lieu a n’importe qu’elle étape
de la vie d’un barrage. Le risque de sérieux dommages de rupture est une fonction de la

conception et d’autres facteurs.

Les défauts qui peuvent mener a la submersion incluent la capacité inadéquate de
I’évacuateur de crue, la défaillance de maintenance pour le contrdle des équipements
installés sur ou dans le barrage, le tassement causé par I’effet de renard ou par un
compactage insuffisant, la stabilit€¢ du remblai, I’exploitation incorrecte du barrage, et

méme le vandalisme, comme montré en figure 0.2 et au tableau 0.6.

Cependant, pour chacune de ces causes de submersion, il peut y avoir une
multitude d’autres facteurs qui peuvent initier le processus de rupture. Par exemple, une
rupture par renard ou par €rosion interne entraine de facto un tassement de la créte et
irrémédiablement la submersion qui peut alors faire céder I’ouvrage Par conséquent il

est souvent difficile de spécifier une raison unique de rupture. Néanmoins plusieurs
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analyses de types de rupture ont €té exécutées durant les années, la majorité de celles ci

attribuent jusqu’a 30 % de toutes les ruptures a la submersion.

A partir des discussions ci-dessus, il est clair que dans 60 % des cas, la rupture
de barrage est causée par la submersion ou par renard (USCOLD, 1975; Middlebrooks
1953). Les exemples suivants illustrent la rupture due 2 la submersion et I'érosion

interne (Penman, 1986).

Estrecho de Rientes (45,7 m) a été construit en 1755-1789 en Espagne. 1l était le
plus haut barrage en remblai au moment de sa construction. La digue a fissuré pour la
premiere fois en février 1802, et a rompu en avril de la méme année, causant une crue
qui a détruit une partie de la ville de Loca et noyé 600 personnes. La cause exacte de la

bréche n’est pas certaine.

Le barrage South Fork (21,9 m) a été construit en 1839, en Pennsylvanie (Etats-
Unis). C’est un barrage en terre avec un talus amont de 1:2 et un bief aval en
enrochement avec une pente de 1:1,5 et une créte et une revanche larges de 3 m. Le
barrage a rompu a cause de la submersion qui a eu lieu pendant le jour, le 31 mai, 1989.
11 a résisté a une profondeur de 0,5 m d’eau par-dessus la créte durant 3,5 heures a partir

de la formation de la breche. L’eau évacuée a causé la perte de 2209 vies.

Le barrage de Teton (93 m), construit en 1975 en Idaho (Etats-Unis), est le plus
grand barrage en remblai qui a rompu. Il a été construit primitivement a partir de silt a
travers la vallée en roche volcanique de la riviere Teton. Il a rompu au premier
remplissage lorsque le niveau du réservoir avait seulement 1 m au-dessous de la vanne
du déversoir (9,2 m sous la créte). Le barrage a rompu a 11 : 57 du matin, le 5 juin 1976.
A P'intérieur de 6 heures le réservoir de 27 km de longueur a été pratiquement vidé et
2,5 hm? de matériau adjacent a I’appui droit ont été emportés. A 7h du matin de ce jour,
un écoulement permanent d’eau a ét€ observé venant du sommet adjacent a 1’appui

droit. Des les premieres heures de 1’événement, une évacuation d’eau boueuse a partir
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du talus aval due a une action de sape, et la formation de tourbillon ont mené a la ruine

du barrage.

La fermeture de la riviere Ha! Ha! a ’aide d’un barrage principal en béton, de
digues d’appui et d’une digue de revanche, (la digue « Cut-away ») a crée le artificiel
Ha! Ha!. La digue « Cut-away » était un ouvrage en terre de 2 a2 3 m de hauteur, de 162
m de longueur et de 5 2 6 m de largeur en créte. Ses parements aval et amont ont une
pente de 1V : 2,5 H et la digue et sa fondation étaient constituées de silt, sable et gravier.
Du 19 au 21 juillet 1996, le bassin de la riviere Ha! Ha! a recu une précipitation totale
de 213 mm. L’ouverture des vannes au barrage principal n’ayant pas permis de contrdler
ces apports exceptionnels, la montée du niveau du lac a atteint vers 2 heures du matin le
19 juillet, la cote de la créte de la digue « Cut-away ». La submersion de la digue « Cut-
away » a développé une breéche de 16 m de hauteur et de 128 m de largeur dans la digue
et sa fondation ainsi que le creusement d’un chenal de 100 m de largeur et de 2 km de
longueur dans le terrain naturel. Le débit de rupture a été transmis a la vallée en aval par

le truchement du chenal et a rejoint ainsi le lit normal de la riviere.

La plus récente rupture est celle du barrage Zeyzoune de 42,5 m de hauteur mis
en service en 1996. 1l était construit d’une digue en enrochement avec un noyau
imperméable en argile. La digue se situe a 3 km de Quastoun avec une capacité maximal
de 71 hm?. Le réservoir fournit I’eau pour I'irrigation de 17 400 ha de terres. Le coiit de
réalisation est de 25 000 000 $ US. La rupture s’est produite le 4 juin 2002 et c’est 68
hm? d’eau, représentant son volume utile qui se sont échappés. Les conséquences ont été
la perte de vie de 22 personnes, I’inondation de 800 ha de terres agricoles, la mort de
milliers de bovins et d’ovins. Le village de Zeyzoune et ses 140 habitations ainsi que
quatre autres villages, Mchik, Kastoun, Zyara et Karkour ont été totalement noyés par
les eaux du barrage disloqué. Le ministére de I’irrigation a estimé que 1’accident s’est
produit par surverse créant une bréche de 80 m et une fissure de 800 métres dans le reste

de la digue. Le volume d’argile et de matériau d’enrochement nécessaire pour réparer le
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barrage est estimé a 2 500 000 m? et la révision des études du projet et de sa

reconstruction cofiteraient environ 235 000 000 $ US et dureraient 6 années.

Ces accidents ont emmené les propriétaires de barrages et les responsables de la
protection civile a créer des systemes d’alarme et de secours ainsi que des plans de
protection des crues et d’aménagement. Pour ce faire la connaissance de 1’hydrogramme
de crue (débit sortant de la breche en fonction du temps Qb(t)), du temps de
développement et des caractéristiques de la breche (forme et taille) et le calcul de la

propagation de la crue a travers la vallée sont requis.

Le principal objectif de 1'analyse de la breche de barrage est une estimation
réaliste de I’hydrogramme du débit sortant du bris de barrage. L hydrogramme de crue
d’un bris de barrage serait affecté par le développement de la breche qui dépend de
nombreux facteurs, tel que la hauteur du barrage, le volume de retenue, le type de

barrage, la résistance des matériaux et la qualité de la construction.

Cette thése présente par conséquent, plusieurs aspects de la modélisation de la

formation de bréche par surverse sur une digue en terre.

L’analyse de quelques modeles et méthodes physiques permettra de les comparer
et d’en tirer les conclusions. L’étude expérimentale en laboratoire d’une formation de
bréche permettrait de mieux comprendre le processus d’érosion et de formation de
breche lors d’une surverse par-dessus une digue en terre. Toutes ces €tudes aideraient a
la formulation et au développement d’un modele numérique plus pres de la réalité pour

I’évaluation d’une rupture d’un barrage en terre par surverse.

L’effet de renard ne sera pas considéré dans cette theése puisque a un certain

moment de la rupture le processus est le méme que celui d’une submersion.
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Tableau 0.1 : Principales causes de rupture de barrages (Johnson et Illes, 1976).

Type de barrage  Cause de rupture

Barrage en terre  Submersion
Renard
Fondation
Action d’onde

Barrage-poids Glissement
Submersion
Fondation

Barrage vofite Eboulements de rochers
Saturation
Charge excessive due a une crue extréme
Cisaillement
Submersion causant une érosion de la fondation




Tableau 0.2 : Causes d’insuffisances des barrages en terre (Middlebrooks, 1953).

19

Cause de rupture partielle ou compleéte Pourcentage du total
Submersion 30
Infiltration 25
Glissement 15

Fuite de conduite 13

Talus pavés 5

Divers 7

Inconnue 5
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Tableau 0.3 : Relation entre la rupture et ’age de la structure, en pourcentage du
nombre total de structures (Middlebrooks, 1953).

Nombre d’année Cause de rupture

depuis la mise en eau submersion  Fuite de conduite Infiltration ~glissement
0-1 9 23 16 29
1-5 17 50 34 24
5-10 9 9 13 12

10-20 30 9 13 12

20-30 13 5 12 12

30-40 10 4 6 11

40 - 50 9 0 6 0

50 —-100 3 0 0 0
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Tableau 0.4 : Statistique générale des ruptures des grands barrages depuis 1986
excluant les barrages construits au Japon avant 1930 et en Chine (Foster,
2000).

Mode de rupture de barrages en terre Nombre de cas de ruptures

Autres ruptures Ruptures en exploitation
1- Submersion et ouvrages
Submersion 6 40
Evacuateur de crue-vannes 1 15
Sous total 7 55

2- Effet de renard

A travers le remblai 1 38
A travers la fondation 1 18
A partir du remblai a la fondation 0 2
Sous total 2 57
3- Glissement

Aval 2 4
Amont 0 1
Sous total 2 5
4- Séisme-Liquéfaction 0 2
5- Mode non connu 1 7
Total du nombre de ruptures 12 124
Total du nombre des ruptures dont le 11 117

mode est connu
Note : Nombre de barrages en terre 11192 11192
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Tableau 0.5 : Pourcentage du total des ruptures pour chaque mode de rupture
(Foster et al. 1998 et 2000; Foster 1999).

Mode de rupture % du total des ruptures
Renard a travers le remblai 31
Renard a travers la fondation 15
Renard a partir du remblai a la fondation 2
Instabilité des pentes 4
Submersion 46

Séisme 2
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Tableau 0.6 : Facteurs cités comme causes des ruptures / accidents par submersion
(Hugues & Hoskins, 1994).

* MANQUE DE SUPERVISION DURANT LA CONSTRUCTION

* PROBLEME DE PREVISION ET D’EVACUATION DES CRUES PAR LA
DERIVATION PROVISOIRE DE LA RIVIERE DURANT LA CONSTRUCTION

* INTERRUPTION DU TRAVAIL DURANT LA CONSTRUCTION

* PROBLEME D’ ACCES

* CAPACITE INADEQUATE DE L’EVACUATEUR DE CRUE

* SABOTAGE

* VANDALISME

* ELEVATION INAPPROPRIEE DU REMBLAI

* BATARDEAU DE CRETE

* PROBLEMES DES VANNES SEGMENTS

* PERTE DE L’ ALIMENTATION D’ENERGIE

* VANNES GELEES

* MAINTENANCE INSUFFISANTE FOURNIE AUX SOUPAPES ET AUX VANNES

* RESERVOIRS VIDES / ABANDONNES

* GLISSEMENT DE TERRAIN

* RUPTURES EN CASCADE




Figure 01 : Séquences de forme de bréche résultant d’une rupture par renard.
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CHAPITRE I

REVUE BIBLIOGRAPHIQUE

1.1  Revue générale

Les études et les modeles de formation de bréche examinés dans la littérature
sont décrits brigvement dans les paragraphes suivant : Une attention particuliére sera

accordée aux modeles physiques, qui seront un peu plus détaillés.

La bréche est une ouverture formée dans le barrage lors de son bris. Dans les
études antérieures pour prédire 'inondation en aval due aux ruptures de barrage, il est
habituellement supposé que la rupture d'un barrage est compléte et instantanée. Dans
leurs examens des ondes de crue de rupture de barrage, les auteurs tels que Ritter (1982,
Dressler (1952), Stocker (1957), Su et Barnes (1970), et Sakkas et Strelkoff (1973) ont
supposé que la bréche englobe le barrage entier et qu'elle a lieu instantanément. D’ autres
auteurs comme Schocklitsch (1917) et Army Corps of Engineers (1960) ont pourtant

reconnu la nécessité de considérer les bréches plutot partielles que completes.

Ces hypothéses de bréches complétes et instantanées sont utilisées pour des
raisons de convenance lors d'applications de certaines techniques mathématiques pour
analyser les ondes de crue de ruptures de barrages. Ces hypothéses sont quelque peu
appropriées pour les barrages voftes, mais ne le sont pas pour les barrages en terre et les

barrages poids.

Les ruptures de barrage en terre ont mis en lumiere le besoin d'examiner la
nature et l'importance des inondations qui font suite a la rupture des digues, de méme

que leurs comportements lors d'un débordement.
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La décharge subite de l'eau retenue dans des réservoirs naturels ou construits par
I'homme par conséquence d’un glissement de terrain a €té responsable de quelques
désastres majeurs dans le monde. Le niveau de détail des analyses hydrologiques et
hydrauliques nécessaires pour évaluer les conséquences d'une crue de rupture de barrage
dépend du danger qui guette les vies humaines et leurs biens. La valeur du débit de
pointe causé par une rupture de barrage est contrOlée par plusieurs facteurs. Les plus
importants de ces facteurs sont le volume de l'eau dans le réservoir, la hauteur et la
longueur, la structure, les matériaux constituant le barrage, le mécanisme de rupture et la

topographie en aval.

Les prédictions des niveaux de crue en aval et les débits résultants a partir d’une
hypothétique rupture de barrage requiert en premier ’estimation de I’hydrogramme de
débit sortant par la bréche. Cet hydrogramme peut étre estimé en se basant sur les
analyses statistiques des données historiques d’écoulement de bréche de barrage ou il
peut étre prédit en utilisant un modele hydraulique numérique couplé & un modele de
développement de breche dans le temps. De tels modeles du processus de
développement de breche sont généralement paramétriques (exigeant encore 'utilisation
d’une approche statistique pour estimer les paramétres de bréche a partir de données de

rupture historiques) ou basés sur le principe « érosion- transport de sédiment ».

La prédiction des écoulements de bréche a partir de parametres de breche tirés
d’analyses statistiques des données historiques conforte souvent de grandes incertitudes.
Ceci est dii a la quantité extrémement variable et & la nature subjective des données
historiques disponibles. Ces données ne sont représentatives que d’une gamme limitée
de types de barrages en terre et de réservoir. L’autre alternative de modélisation
numérique de la rupture de barrage est aussi associée a des incertitudes dues au
mécanisme méme d’érosion qui reléve de la breche du barrage ou des matériaux du
barrage, et au choix des relations transport des sédiments qui ne sont pas applicables ou
ne sont pas validés aux conditions du régime d’écoulement ayant lieu durant la rupture

du barrage. Une variété d'équations empiriques basées sur les crues enregistrées et de
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modeles numériques basés sur le processus physique de rupture a été proposée pour

estimer les débits de pointe lors d'une rupture de barrage.

Dans la section 1.2 nous allons énumérer les équations empiriques sans trop de
commentaires. Par la suite nous élaborerons un peu plus sur les différents modeles
numériques disponibles, en mettant l'accent sur le processus de formation et

d'élargissement de la breche.

1.2  Modéles empiriques

Plusieurs méthodes simples de propagation de la crue qui demandent une petite
somme de données et d’effort ont été développées pour I’estimation du débit de pointe a
I’amont du barrage rompu (Sakkas 1980; Hagen 1982; Costa 1985; « Simplified »
1981). Chacune de ces méthodes requiert un estimé du débit de pointe de sortie du
réservoir. Les formules empiriques pour I’estimation du débit de pointe de sortie causé
par une rupture graduelles de barrage sont présentées par Kirkpatrick (1977), Hagen
(1982), MacDonald et Langridge-Monopolis (1984), Costa (1985), « Simplified »
(1981), « Guidelines » (1986), et Evans (1986), tandis que des formules analytiques
basées sur une rupture instantanée sont décrites par Cecilio et Strassburger (1974) et

Price et al. (1977).

Plusieurs débits de pointe utilisés pour développer des relations empiriques ont
été mesurés a une distance substantielle en aval de la bréeche du barrage et seraient
significativement plus petits que ceux sortant du réservoir. Plusieurs chercheurs ont déja
proposé des guides d'évaluation des parametres de breche. Tous sont basés sur des

analyses de ruptures antérieures.

Selon Fread (1981) une bréche a sa forme finale a une largeur moyenne comprise
entre une et trois fois la hauteur du barrage et la pente de ses joues se situe entre la

verticale et 2V:1H. II affirme aussi que le temps de formation de la bréche varie de
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quelques minutes a plusieurs heures. Johnson et Illes (1976) font état de parametres

analogues.

Fread (1981) a présenté des équations permettant d'évaluer le débit de pointe de
sortie pour les ruptures instantanées et graduelles, a partir d'une hauteur et d'une largeur
de bréche présumées, d'une superficie de réservoir, d'un temps présumé de formation de
breéche et des apports laminés par le réservoir. Une de ces équations se présente comme

suit (Fread, 1981) :

0, =31w[c/(T+C/JH)] 11

ol

C=234S8,/W 1.2

Q, est le débit de pointe (ft'/s),

W est la largeur moyenne de la breche (ft),

T est le temps de formation de breche (heure),
H est la hauteur du barrage (ft),

Sa est la superficie du réservoir (acre).

Le Bureau of Reclamation (1982) utilise une approche informatique a partir des
ruptures historiques de barrages et l'application adéquate de courbes enveloppes pour

obtenir 1'équation suivante (Design of Small Dams, 1987) :

Qp =75 DL&S 1.3
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ol
Qy est le débit de pointe (ft'/s),

D est la profondeur d'eau derriere le barrage au moment de la rupture (ft).

Le Subcommitee on Emergency Action Planing of ICOLDS (1983) a développé
une équation de débit de pointe de la bréche, en se basant sur les données historiques

(Design of Small Dams, 1987) pour donner :

Q, =370(HS )*” 1.4

ol
Qp est le débit au barrage (ft'/s),
H est la hauteur d'eau dans le réservoir mesuré a partir du lit du fleuve (ft),

S est la capacité de stockage du réservoir correspondant a H (acre-ft).

Froehlich, (1995) rapporte que le Soil conservation Service (SCS) a fourni une
procédure pour l'estimation des débits de pointe Qp & partir de bris de barrage comme

suit:

Pour Hy > 31.4m

0, = 166 H.” 1.5

ou
H,, est la profondeur du réservoir au barrage et au moment de la rupture, mesurée a

partir du fond de la bréche finale.
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Pour Hy <314 m

Q, = 0.000421 B/ | 1.6

ou
B, est le facteur de bréche définie comme suit B =V, x Hy / A (m),
V. est le volume du réservoir au moment de la rupture (m3),
A = W x H est la surface de la section de la digue 4 l'emplacement de la breche (m?),
W est la largeur moyenne de la digue du fond de la breche finale au sommet de la
digue (m),

H est la distance du fond de la bréche finale au sommet de la digue (m).

L'équation (1.6) devient alors :

135
0 =0.000421| Yo tx 1.7
’ W H

D'autres études comme celles de Costa (1985) se sont basées sur le produit (Vy x
Hy) comme facteur du barrage (Dam Factor). Sur la base des débits de pointe mesurés a
partir de barrages construits, incluants les barrages en remblai et les barrages en béton,
Costa (1985) a développé I'équation suivante pour prédire le débit de pointe a partir d'un

bris de barrage :

Q, = 0763(V, H, )™ 1.8
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MacDonald et Langridge-Monopolis (1984) présentaient une série de courbes
permettant d'évaluer les dimensions et le temps de formation de bréches. Ainsi a partir
de la hauteur du barrage et du volume d'eau qui serait évacué par la breche, il est
possible de calculer un " facteur de formation de bréche " qui sera reli€ de fagon
empirique au volume de remblai emporté au cours de la rupture. Le volume de remblai
emporté peut lui aussi &tre i€ 2 la largeur de la bréche a sa base si la géométrie du
remblai est connue. La relation de MacDonald et Monopolis (1984) se présente comme

suit :

Q, = 1175(V,H,) 1.9

ou
Qp est le débit de pointe prédis (m’/s),
Vw est le volume du réservoir au moment de la rupture (m3),

H,, est la hauteur d'eau dans le réservoir au moment de la rupture, par dessus le fond de

la breche finale (m).

Plusieurs analyses linéaires de régression ont été utilisées pour développer une
équation pour la prévision des débits de pointe de bris de barrage. Une transformation
logarithmique de toutes les variables a permis de soumettre une meilleure relation

linéaire :

In Q, = -0499+ 0295V, + 1241In H, 1.10

Une fois transformée 1'équation (1.9) devient :
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0, = 0607v,"” H,"™ 1.11

Avec des volumes de réservoir similaires, les débits de pointe a partir des
ruptures de barrages en béton sont généralement plus grands que ceux des barrages en
remblai, parce que durant la rupture I'élargissement de la bréche est plus rapide pour les

premiers.

Dans le but de prédire rapidement des débit de pointe, une estimation basée sur
la courbe enveloppe développée a partir de ruptures historiques de glissements de
terrain, de glacier, de moraine et de barrage construits en terre ou en enrochement peut
étre faite a partir des connaissances de 1'énergie potentielle du lac derriére le barrage
(fig. 1.1). La courbe enveloppe incluant les données de toutes les ruptures de barrages
naturels et construits dont les estimations de débits de pointes existent, est définie par

I'équation suivante :

Q, = 0.063(PE )** 1.12

ol
Q, est le débit de pointe (m’/s),

PE est I'énergie potentielle (joule)

Pour prédire les débits de pointe de barrages naturels emportés pour les
investigations paléo hydrologiques et sédimentologiques, avec comme variable
indépendante 1'énergie potentielle ou le volume du réservoir, les équations suivantes

pour différents types de barrages naturels, ont €té utilisées (Costa et Schuster, 1988) :



Pour les barrages en terre et en enrochement

Evans, (1986)

Qp — 0 72 V0.53

Costa et Schuster, (1988)

Q, = 0.0184(PE )**

Pour les glissements de terrain

Costa et Schuster, (1988)

Q, = 0.0158( PE )™

Pour la moraine

Costa et Schuster, (1988)

Q, = 0.0000069 ( PE )"

34

1.13

1.14

1.15

1.16



Q, = 0.0013(PE )*

Pour les glaciers

Clague et Mathews, (1973)

Q, =075(V )"

Desloges, (1984)

105.6(V )

L
il

Costa, (1988)

Q, = 13(V )™

Costa et Schuster, (1988)

Q, = 0.0000055( PE )"

ou

35

1.17

1.18

1.19

1.20

1.21

V est le stockage du réservoir (x 10° m?, excepté dans 1'€quation de Evans, (1986), ot

Vesten m3),
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1.3  Hypothéses et méthodes de calcul pour simuler la rupture d’un barrage

Le mode de rupture d’un barrage donné dépend principalement de ses
caractéristiques structurales. Le processus d’érosion dure quelque temps et il est
fortement non linéaire. Les principaux types de rupture sont rattachés a la zone du

barrage ou la bréche prend naissance :
*  Rupture de la fondation (érosion interne),
*  Rupture par renard (€rosion interne du corps du barrage),

*  Rupture par submersion (phase de rupture initiale agissant sur le talus aval du

barrage),
*  Bréche initiale causée par sabotage ou acte de guerre.

Les types de rupture sont certes différents au début du phénomene, mais ils
conduisent a des bréches finales identiques. Une submersion peut provoquer des bréches
en divers endroits le long de la créte du barrage, mais généralement dans les analyses on

suppose que la bréche se produit en un seul emplacement.

Les processus physiques se manifestant au cours de 1’érosion d’un barrage en
terre sont complexes. Les phénomenes d’érosion ne sont pas complétement compris et il
n’y a donc pas de modeles théoriques précis. Il existe une interaction complexe entre
I’écoulement d’eau 2 travers la bréche et le matériau du barrage qui posseéde souvent des
propriétés de cohésion. Les modeles physiques sont particuliérement utiles pour la
simulation de I’érosion des barrages crées par des glissements de terrain (Bertachi et al.,
1988). Les essais pour simuler la formation et 1’évolution de la breche, de fagon
rigoureuse, au moyen d’un modele mathématique tridimensionnel, sont d’un coft
prohibitif et leur validation difficile, ce qui explique que des modeles de calcul

simplifi€s sont couramment utilisés.



37

Cing modeles mathématiques sont décrits ci-apres. Tous ces modeles sont basés
sur la méthode de calcul de laminage en réservoir pour déterminer le niveau d’eau dans
la retenue; seule la maniére de calculer 1’évolution de la bréche differe d’un modele a

I’autre (Macchione et Sirangelo, 1990).

* Modelel -~ Bréche considérée comme un seuil avec une loi donnée

d’élargissement

C’est Iapproche la plus simple et elle fut suggérée en premier par Fread et
Harbaugh (1973). La forme de la bréche est donnée a priori: Triangulaire ou
trapézoidale (fig. 1.2). La largeur finale de la bréche et son temps d’évolution sont

déterminés par les formules empiriques suivantes proposées par Froehlich (1987) :

o]
i

9,5K,( VH )" 1.22

T =05 V> g 1.23

ol
B est la largeur de la bréche (en pieds)
T est la durée de rupture (en heures)
Ko = 0,7 pour un renard et = 1 pour une submersion
V est le volume d’eau (en acre pieds) au-dessus du fond de 1a bréche

H est la hauteur d’eau (en pieds) au-dessus du fond de la breche.

La largeur de la bréche est généralement égale a environ la hauteur du barrage.

L’erreur moyenne d’estimation est de 54 % pour B et 70 % pour T.



38

* Modéle 2 : Bréche considérée comme seuil avec élargissement modélisé de la

breche

Ce modgle differe du précédent en ce sens qu’il ne nécessite par une loi, fixée a
P’avance, d’élargissement de la bréche. A la place, on suppose que le degré d’érosion est
proportionnel & la contrainte moyenne de cisaillement sur la surface de la bréche. La
méthode differe 1égérement d’un auteur a ’autre. Parmi les contributions importantes,
on note celles de Cristofano (1965), Fread (1984), Singh et Scarlatos (1985) et
Macchione (1986, 1989).

Modeéle 3 : Bréche considérée comme un seuil avec chenal érodable a ’aval

Cette approche, proposée par Giuseppetti et Molinaro (1989), considére la bréche
comme un chenal de pente uniforme et de section réguliere (triangulaire avant que la
bréche atteigne la fondation du barrage, puis trapézoidale). La breche adoptée est
schématisée sur la figure 1.3. Le débit sur la bréche est calculé au moyen des formules
des évacuateurs de crue, la profondeur et la vitesse de 1’écoulement au pied du barrage
au moyen de 1’équation de Bernouilli. Dans ce modele, on suppose que le courant atteint
sa capacité maximale de transport de sédiments au pied du barrage. Ensuite, I’évolution
des dimensions de la bréche est déterminée au moyen d’une équation de conservation
des matériaux du barrage. Des approches identiques ont été suivies par d’autres auteurs,

comme par exemple Bechteler et Broich (1991).
* Modeéle 4 : Bréche entiére considérée comme un chenal érodable

Ce modele est le plus avancé parmi ceux proposés et appliqués. L’écoulement le
long du chenal de la bréche est calculé a parti des équations bien connues de Saint-
Venant, tandis que 1’évolution de la bréche est modélisée suivant une équation de
continuité des sédiments, appelée également €quation d’Exner. Pour une description

détaillée de ce type de modele, on se reportera aux publications de Macchione et
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Sirangelo (1988, 1989), Ponce et Tsivoglou (1981), Benoist (1989), Benslama (1995) et
Herledan (1995).

* Modele 5 : Ouverture d’une bréche dans un barrage en remblai, considérée

comme un processus par étapes: érosion, rupture et transport des matériaux du
barrage. Ouverture de bréche suivant deux phases: 1. Breche initiale 2. Erosion

latérale

Les essais sur modeles physiques et les observations au cours de ruptures de
barrages en terre montrent que le processus d’ouverture de la bréche est fortement
influencé par I’hétérogénéité du remblai (noyau étanche). Pour les barrages créant des
retenues de grande capacité, la rupture initiale est une bréche en forme de « V »; la
seconde phaSe de rupture est constituée par une €rosion latérale. Les parametres

influencant la vitesse d’érosion sont :

*  la protection existante sur le talus aval du barrage,

* e type et les dimensions du noyau étanche du barrage,
*  les matériaux constituant le remblai et les filtres.

Apres le début de rupture par submersion et érosion de surface ou par renard, le
processus d’érosion devient une combinaison d’érosion locale du corps du barrage au
contact avec le courant d’eau et de rupture des parois latérales de la breche. En général,
le noyau d’étanchéité résiste mieux a I’érosion que les autres matériaux du barrage. Le
noyau ou des parties de celui-ci cedent apres que les matériaux de supports aient €té
emportés par €rosion. Le processus par étapes: €rosion — glissement — rupture —

transport, continue jusqu’a ce que les facteurs suivants de limitation interviennent :

* la fondation ou les appuis présentant une résistance a I’érosion limitent la poursuite

de celle-ci;

*  le plan d’eau dans le réservoir a baissé jusqu’au seuil de la breche;
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* la capacité d’écoulement dans la vallée a I’aval du barrage devient un facteur de
limitation et les conditions de remous influencent I’écoulement a travers la bréche et

le processus d’€érosion.

Une approche empirique ne tenant pas compte de 1'érosion locale fut introduite
par Fread (1991). Des considérations conceptuelles sur les qualités fonctionnelles d’un
modele en cours de mise au point ont €té présentées par Reiter (1989). Un des modeles 5
est en cours de développement dans le cadre d’un projet de coopération sino-finlandais

(Loukoula et al., 1993).

Les quatre premiers modeles décrits ci-dessus ont été comparés par Macchione et
Sirangelo (1990) dans le cas du barrage en terre de Metramo (Italie du Sud). Le barrage
a 100 m de hauteur et un volume de matériaux de 4,2 X 10° m3. La capacité de retenue
est de 33,2 X 10° m3. La figure 1.4 représente les hydrogrammes des débits évacués,

donnés par les quatre modeles.

Actuellement, 1l est courant d’utiliser des modeles de bréches fixes et linéaires
dans 1’analyse de rupture de barrage (modele 1); la durée de rupture, le niveau de la
bréche initiale, le niveau d’eau dans la retenue et le niveau du fond de cette breche sont
les données pour ce modele. Ces modeles simulent les différentes phases d’ouverture de

la breche en considérant les divers parametres.

Les analyses de sensibilité doivent étre effectuées en tenant compte des vitesses
d’écoulement dans la bréche en fonction du temps, des conditions de remous et du
facteur relatif au remous intervenant dans le calcul du débit. Le jugement de I’'ingénieur

doit intervenir pour évaluer la vraisemblance des résultats.
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1.4  Modeles physiques

On peut obtenir des débits de pointe a partir de simulations numériques d'une
bréche de barrage et non a partir de valeurs mesurées. Dans le cas de débits simulés, le
débit de pointe calculé dépend du modele de formation de bréche utilisé pour simuler la
rupture graduelle du barrage et des hypothéses relatives aux conditions du niveau d'eau

en aval de la bréche.

Les méthodes et les modeles de formation de bréche examinés dans la littérature
sont décrits dans les paragraphes suivants. Les modeles suggérés tendent a reproduire
'érosion graduelle des digues en terre et par conséquent leurs résultats dépendent
fortement de la simplification des hypothéses dans la description du processus de

breche.

Il existe des modeles informatiques pour simuler I'hydrogramme des débits de
sortie d'une digue en terre 2 la suite d'une rupture. Ces modeles ont recours a un
ensemble de paramétres qui caractérisent la bréche incluant la hauteur de sa limite
inférieure, la pente de joues, la largeur de base et le temps requis pour qu'elle atteigne

ses dimensions finales.

1.4.1 Méthode de Cristofano

Le premier modele pour simuler le processus de I'érosion graduelle d'une breche

de barrage est peut étre celui qui a été développé par Cristofano (1965).

Celui ci est un modele manuel-itératif basé sur l'hypothése que la force
d'écoulement de l'eau & travers la bréche est équilibrée par la force de résistance de
frottement agissant sur le périmétre mouillé de la bréche. Ainsi il a ét€ en mesure de
relier par une équation différentielle linéaire la quantité de matériau €rodé au débit de

I'eau 2 travers le canal de bréche. Les caractéristiques d'érosion sont réunies dans le
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parametre de proportionnalité ou I'érosion latérale de la bréche est négligée. Cristofano a

simplifi€ cette approche par l'expression analytique.

L'applicabilit¢ de la méthode de Cristofano (1965) est limitée par 1'hypothese
d'une bréche trapézoidale de largeur de fond constante ou les pentes des joues sont
égales a l'angle de repos du matériau de remblai et la pente longitudinale de son lit est
égale a l'angle de frottement interne de ce méme matériau. La formule n'est donc pas
appropriée pour les grands barrages en terre. Le matériel résultant du glissement des
pentes latérales dans la breche et qui est transporté par l'eau, est ignoré. La formule peut
seulement étre appliquée lorsque le frottement du sol varie entre 11° et 15°. Il y a aussi
une incertitude dans l'estimation de la constante de proportionnalité. L'équation de
Cristofano (1965) a été examinée par Chen (1986) en se basant sur les tests de
laboratoire. Ce dernier indique que 1'équation de Cristofano surestime grandement le

taux d'érosion pour différents types de sols hétérogenes.

En dépit de ces limitations le modele a été appliqué par le Bureau of Reclamation
au barrage de Hyrum en Utah et par Le Tennessee Valley Autority (T.V.A) a

I'installation d'énergie nucléaire de Ferry a Brown.

1.4.2 Modéele de Harris et Wagner

Harris et Wagner (1967) ont traité le probléme de rupture de barrage comme une
bréche parabolique sujette a érosion en utilisant la formule de charriage de fond suivante
développée par Schoklitsch (1934) pour les matériaux de grain uniforme et qu’ils ont

adopté aux probleémes de bréche de barrage :

86.7
G=—25§"" -B 1.24
\/_d_ (Q %)
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oil
G est le charriage de fond (Ib/sec),
d est le diametre des grains (in),
S est la pente hydraulique (ft/ft),
B est la largeur du canal (ft),
qo= 0,00532d/S*'3 est le débit critique par unité de largeur (ft'/s),
Q est le débit d'eau (ft'/s),

86.7 est une constante déterminée expérimentalement.

Harris et Wagner ont supposé I'écoulement a travers la bréeche comme étant celui
d’un déversoir, tout en négligeant les effets du niveau aval de l'eau. La forme de la
bréche et la pente du canal de bréche sont basées sur les ruptures antérieures de
barrages, qui montraient que les breches auraient approximativement des pentes de joues
de 45° et des pentes de canal variant entre 5° et 20° dépendamment du type de matériaux

de remblai.

Le modele requiert la spécification des dimensions de la bréche et de la pente de
son canal, en addition a la taille des grains du sédiment et a la valeur critique de débit
pour amorcer le mouvement de sédiment. L'applicabilit€ du modele est limitée par
I'incertitude des différentes valeurs de parametres impliqués et la négligence des effets
du niveau aval de I'eau et du détachement des pentes latérales. Le modele a été validé

sur les données de ruptures des barrages de Apishapa, de Folsom et de Little Creek.

1.4.3 Modéle de Brown et Rogers

Brown et Rogers (1977, 1981) ont développé un modéle informatique

« BRDAM » basé sur le travail antérieur de Harris et Wagner (1967).
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Dans cette procédure il est suppos€é que la rupture peut é&tre initie
immédiatement au moment de la submersion. Durant le premier pas de temps, apres que
le barrage soit submergé, le débit Q (ft'/s) par-dessus la créte entidre est déterminé par
la formule du déversoir a seuil large en utilisant les parametres décrits en figure 1.5.
(Brown et Rogers, 1977). La profondeur critique Y. (ft) de ce débit est fixée a 75% de la

différence H (ft) entre le niveau de la surface de 1'eau et le niveau de la créte.

gA’

Q, = = 3.68T H'? 1.25

ol
A =T Y, est la superficie de la section transversale de la breche (ft>),

T est la largeur au sommet de la breche (ft).

Avec le débit par-dessus la créte du barrage connu, I'érosion initiale du canal de
bréche est alors calculée a un point sélectionné par l'utilisateur. Ce point est
habituellement pris au point le plus haut sur le barrage et ainsi fournit la situation la plus
critique. Un débit Q (ft3/s) a travers la bréche égale a 10% de Q. est utilisé pour calculer
au premier pas de temps, le taux de transport de sédiment G (Ib/s) en utilisant la formule

de Schoklistch (1934) (Eq. 1.24).

La forme parabolique de la bréche reste constante lorsque sa taille croit (Brown
et Rogers, 1977), comme dans le cas de la méthode de Harris et Wagner. Brown et
Rogers signalaient la nécessité d'incorporer 1'érosion latérale dans le modele de
simulation. De surcroit ils ont signalé que le volume du matériau érodé a partir de la
bréche est déposé presque immédiatement a l'aval du barrage, affectant ainsi les
profondeurs de l'eau aval et I'hydrogramme du débit sortant. Leur modele a été appliqué
a la rupture du barrage de Teton en Idaho et ses limites sont similaires a celles du

modele original de Harris et Wagner.
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1.4.4 Modéle de Lou

Dans le modele de Lou (1981) la nature non permanente de 1'écoulement de l'eau
et du sédiment durant une rupture de barrage en terre est calculée dans un mode
séquentiel, dans lequel les équations de mouvement et de continuité de l'eau sont
solutionnées en premier, en utilisant un schéma implicite. Puis une équation de transport
solide est appliquée pour estimer les quantités de sédiments €érodés a partir de la digue

durant le débordement.

Dans son effort de modélisation, Lou a utilisé plusieurs approches. Premiérement
en supposant 1'érosion de la digue proportionnelle a 1'énergie cinétique de I'écoulement

d'eau; il définit la relation simplifiée de transport de sédiments comme suit :

M = ei ta u4 1.26

ou
M est la masse du sol érodé,
¢; est I'indice d'érodabilité,
tq est la durée de temps de rupture (s),

u est la vitesse de l'eau a travers la bréche (ft/s).

Deuxiémement, une formulation classique pour le calcul du taux total de
transport de sédiment basé sur un modele de Duboys de charriage de fond combiné avec
lI'approche d'Einstein de transport en suspension. Finalement, une méthode de calcul du
taux d'érosion basée sur les études développées par Cristofano sera utilisée. Ces deux
dernieres équations n'ont pas été testées pour de grandes contraintes de cisaillement et a

des conditions de pentes abruptes.

L'application du modele prédictif est trés limitée puisque la durée du temps de

rupture et l'index d'érodabilité sont presque impossibles & prédéterminer. Une autre
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difficulté de ce modele est que la largeur initiale au sommet du canal de bréche (cause
de grandes variations dans les prédictions de débits de pointe) est estimée en se basant

sur le jugement de l'ingénieur.

Le modele a été validé et testé pour les cas de rupture des barrages de Teton en
Idaho et Mantaro au Pérou. Une bonne concordance a été obtenue entre les résultats du
modele et les données observées, excepté pour le modele basé sur Einstein-Duboys qui a

présenté de grandes instabilités.

1.4.5 Modele de Ponce et Tsivoglou

Ponce et Tsivoglou (1981) ont développé un modele de rupture graduelle de
barrage ayant cing composantes majeures : (1) schéma numérique; (2) résistance du
canal; (3) évaluation des sédiments; (4) morphologie de la bréche et (5) conditions
initiales et frontieres. Ils utilisent le systeme d'équations de St Venant solutionné
numériquement par le schéma de différence finie de Preissmann. L'équation de Manning
sera utilisée pour décrire la résistance du lit du canal. Pour la simplicité, le coefficient de
Manning est gardé invariable dans le temps et l'espace. L'équation de continuité des
sédiments (équation d'Exner) est utilisée pour décrire le processus érosif du lit du canal.

Celle ci est donnée comme suit :

00. 0z
=5 I- B—=0 1.27
. +(1-p)7, -~

ou
Q; est le taux de transport de sédiments par unité de largeur,

p est la porosité du matérian composant le lit,
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B est la largeur moyenne du canal,
Z. est 'élévation du lit,

¥s est la densité des solides.

Cette équation permet le calcul du changement dans I'élévation du lit comme une

fonction du taux de transport de sédiment et des propriétés du matériau.

Pour décrire le taux de transport de sédiment la formule de charriage de fond de
Meyer-Peter et Miieller est utilisée (Simon and Senturk, 1976). Cette équation s'exprime

conmme suit :

g=a(r-7.) 1.28

N

ol
gs est le taux de transport de matériau du lit par unité de surface,
T est la contrainte de cisaillement au fond,
T. est la contrainte de cisaillement critique (contrainte de cisaillement au début du
mouvement),

a, b sont respectivement le coefficient et I'exposant. La valeur de b = 6 est en relation
avec le nombre de Froude d'écoulement, alors que la valeur de a est basée sur

I'expérience.

La contrainte de cisaillement au fond est obtenue par la formule suivante :
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7= ydS; 1.29

5

ol
v est la densité de l'eau,
D est la hauteur de 'écoulement,

St est 1a pente du fond.

La contrainte critique de cisaillement est exprimée comme suit :

7.=0047(y.-¥ ) D5 1.30

N

ol
s est la densité des solides,

Dso est taille moyenne des particules solides.

Pour les pentes raides et le grand taux de transport de sédiment tel que dans le
cas de bréche de barrage, la contrainte de cisaillement de fond est susceptible d'étre
plusieurs fois plus grande que la contrainte de cisaillement critique. Ainsi la formule

(Eq. 1.28) d'estimation du taux de débit de sédiment peut étre simplifiée comme suit

g, = a1 1.31

Concernant la morphologie de la bréche, les auteurs ont introduit une relation
entre la largeur au sommet et le débit de la breche. Cette relation est appliquée jusqu’au

débit de pointe, apres quoi la largeur de la bréche est gardée constante.
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La faiblesse de ce modele est 'évaluation du taux de croissance de la largeur de
la bréche et ’omission des effets d'effondrement. Le modele a été testé sur les données
du barrage naturel de Huaccoto formé par un glissement de terrain dans Cochacay

Creek, un affluent de la riviere Mantaro au Pérou.

1.4.6 Méthodologie de Chen et Anderson

Des données colligées a partir de séries de tests en laboratoire et d’investigations
de terrain ont permis 2 Chen et Anderson (1986) de développer une méthodologie
d'estimation des dommages causés aux remblais. Cette méthodologie appelée
« EMBANK » a été développée pour déterminer les conditions hydrauliques et le taux
d'érosion des remblais de route associés au débordement des crues. Le modele a aussi
été utilisé pour générer des abaques et développer une procédure pour l'estimation des

dommages des remblais de route sous diverses conditions d’écoulements.

Chen et Anderson se sont basés sur les modeles d'écoulement par dessus les
remblais établis par Kindsvater (1964) et Bradley (1973). Ces écoulements ont été
classés par ces derniers en trois types : écoulement a surface libre, écoulement plongeant
libre et écoulement submergé. Généralement c’est ’écoulement plongeant qui causerait
plus d'érosion aux remblais de route que 1’écoulement de surface. Les résultats de ces

études sont montrés sur I’abaque de la figure 1.6.

Sur la base des résultats des tests en laboratoire, Chen et Anderson affirment que
pour un écoulement de surface, la vitesse par-dessus le talus aval serait en direction
opposée et sa grandeur relativement constante en bas du talus et inférieure a la vitesse
moyenne. Alors que pour I'écoulement plongeant avec conditions de submergence, cette
méme vitesse serait en général plus grande que la vitesse moyenne et la méme que la
vitesse moyenne en conditions de chute libre. Par contre pour I'écoulement plongeant
sans submergence appréciable, la vitesse représentative serait la vitesse moyenne

d'écoulement le long du remblai.
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Pour déterminer la contrainte de cisaillement critique des matériaux non
cohésifs, I'équation de Gessler (1971) a été utilisée. Alors que pour les sols cohésifs,
I’équation retenue est basée sur l'indice de plasticité PI, de la forme de celle de Smerdon
et Beasley (1959) et utilisant les données de Mc. Whorter et al. (1968). Pour le calcul du
taux d'érosion du remblai, I'équation type de Duboys est utilisée. La profondeur
d'érosion du lit du remblai durant un pas de temps est égale au produit de ce dernier par

le taux d’érosion.

Le modele a été étalonné en utilisant les données des tests de laboratoire. La
concordance s’est avérée acceptable. La limitation majeure du modéle d'érosion de digue
de Chen et Anderson (1986) est qu'il a ét€ développé pour les remblais de route. Ce modele
suppose que l'érosion a lieu en couches horizontales. Ainsi il n'aborde pas le mécanisme
qui détermine la largeur de la section de bréche. Enfin la conservation de masse n'est pas

considérée dans l'estimation du volume du sol érodé.

1.4.7 Les méthodes de Fread

1.4.7.1 Méthode de Fread et Harbaugh

Fread et Harbaugh (1971, 1973) ont présenté une méthode pour réduire les
pointes de l'onde de crue due aux ruptures par débordement de petits barrages
homogenes en terre. A cet effet, ils utilisent un modele basé sur une solution numérique
des équations d'écoulement de St Venant pour prédire I'écoulement transitoire a travers
par la bréche graduelle dun barrage en terre. En effet la présence d'une couche
hypothétique de retardement d'érosion a l'intérieur d'un barrage réduirait le débit de

sortie & partir d'une bréche. Le taux de réduction peut &tre aussi significatif que 75%.

La bréche se forme en « V » ou l'angle de la pointe centrale, (¢), du "V-bréche"
reste constant durant sa formation (fig. 1.7). Cette géométrie de la bréche est supposée

étre représentative de celle créée par le débordement d'un barrage homogene en terre.
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La bréche se forme & un taux désigné par (L) (ft/s) et il est défini comme une
distance verticale traversée par la pointe du fond du « V-bréche » durant un pas de

temps. Deux types d’estimation du taux de rupture sont montrés ici. Le premier type

est:

A= A 1.32

ou
A est le taux constant de rupture durant une période spécifique du temps ou d'un
intervalle d'élévation a l'intérieur du barrage.
Pour l'autre type de taux de rupture, (A) est une fonction exponentielle de la

hauteur de la « V-breche », dans laquelle la hauteur est définie comme (yq - 1}v). Donc :

a=exp[k.(y,-n,)]-1 1.33

dans laquelle

K.=In(I+2,Vy, 1.34

Ou
Y4 est 1a profondeur transitoire du réservoir a la frontiere aval,
Tlv est 1'élévation du fond de la "V-bréche",
Am est le taux maximum de rupture,

Vam est la profondeur du réservoir a la frontiere aval lorsque 1y = 0.
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Lorsque la pointe du fond du "V-bréche" est en contact avec la couche de
retardement d'érosion, le taux de rupture est significativement réduit a la valeur de
(MK;), ot (K3) est une constante plus grande que l'unité. Le sommet de la couche de
retardement d'érosion est noté par (1)) son fond par (1;1) et son épaisseur par (N 4) (voir

fig. 1.7). Aucune considération n'a ét€ prise en compte concernant le transport solide.

1.4.7.2 Modele DAMBRK de Fread

Le modele DAMBRK est le modele de Prévision des Crues de Ruptures de
Barrage du National Weather Service (NWS) qui a été développé par Fread (1983 et
1984).

DAMBRK est une version étendue du premier modele opérationnel pratique
présenté par Fread (1977). Ce modele a été basé sur un travail précédent de l'auteur sur
la modélisation de ruptures de barrages par bréche (Fread et Harbaugh, 1973) et le
calcul des ondes de crue. DAMBRK différe des modeles précédents d'autres auteurs par
le traitement de la formation de la breche, de la génération de I'hydrogramme de débit

sortant, et du calcul de la crue en aval.

Le modele DAMBRK est constitué de trois parties fonctionnelles a savoir : (1) la
description du mode de rupture de barrage, c’est a dire la description temporelle et
géométrique de la breche; (2) le calcul de 'hydrogramme du débit sortant du réservoir
résultant de la bréche a l'aide d'une approche basée sur I'écoulement par un déversoir a
seuil large incluant les effets de submergence du niveau aval de I'eau et les corrections
pour la vitesse d'approche (par ailleurs, les effets de diminution du stockage et des débits
entrants a 'amont sur I'hydrogramme calculé des débits sortants, sont pris en compte
pour le calcul du stockage a l'intérieur du réservoir) et (3) le calcul dynamique pour
déterminer les modifications de 'onde de crue lorsqu'elle se propage a travers la vallée
aval. Pour déterminer les niveaux d'eau résultants et le temps de propagation de 1'onde

de crue, d'autres conditions sont incluses pour calculer aussi bien les écoulements
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torrentiels que fluviaux, et pour incorporer les effets d'obstructions en aval telles que les
remblais de pont routier et/ou d'autres barrages en aval. Le calcul dynamique est basé
sur une solution aux différences finies non linéaires a quatre points, pour résoudre les
équations de I'écoulement non permanent qui permet aux variables de pas de temps et de

distance d'étre utilisées dans la procédure.

Dans DAMBRK la breche est toujours supposée se développer durant un
intervalle de temps fini (T), et va avoir une taille finale déterminée par un parametre (b)
de largeur finale du fond, et par plusieurs formes dépendant d'un autre parametre (Z)
comme montré en figure 1.8. Pareille représentation paramétrique de la bréche est
utilisée dans DAMBRK a cause des incertitudes actuelles dans le mécanisme de rupture,
et pour des raisons de simplicité, d’application générale. Cette approche de la

description de la bréche suit celle utilisée par Fread et Harbaugh (1973).

Le parametre de forme (Z) identifie la pente latérale de la bréche, c’est a dire, 1V
: ZH avec des valeurs de 0 £ Z < 1. Ces valeurs dépendent de l'angle de repos et du
matériau compacté et mouillé, a travers lequel la bréche se développe. Les formes
rectangulaire, triangulaire et trapézoidale peuvent étre spécifiées par l'utilisation de
plusieurs combinaisons de valeurs pour (Z) et (b) (ex. Z = 0 et b > 0 produisent une

forme rectangulaire alors que Z > 0 et b = O donnent une bréche de forme triangulaire).

Le modele suppose que la largeur de fond de la bréeche débute a un point (voir
fig. 1.8) et s'élargit 2 un taux linéaire ou non linéaire divisé par le temps de rupture (T)
jusqu'a ce que la largeur de fond finale (b) soit atteinte et que le fond de la bréche soit
érodé a la hauteur (hppy). Si (T) est plus petit qu'une minute, la largeur du fond de la
bréche débute a une valeur b plutdt que zéro. Ceci représente plus une rupture

d'effondrement qu'une rupture d'érosion.

La totalité des bréches formées dans les barrages en terre tendent a avoir une

largeur moyenne (b) dans l'intervalle h < b < hg ou (hg) est la hauteur du barrage. La
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largeur de bréche des barrages en terre est habituellement beaucoup plus petites que la

longueur totale du barrage (mesurée a travers la vallée).

Le temps total de rupture par débordement peut étre généralement aux alentours
de quelques minutes & moins d'une heure, dépendent de la hauteur du barrage, du type
de matériaux utilisé, de compaction des matériaux, et de I'ampleur et de la durée de
I'écoulement du débordement. Le temps de rupture ainsi utilisé dans DAMBRK est la
durée de temps entre la premiere excavation de la face amont du barrage jusqu'a ce que

la breche soit complétement formée.

Le débit total de la bréche peut étre calculé en utilisant une combinaison de la
formule du déversoir a seuil large rectangulaire, qui s'agrandit graduellement avec
l'élargissement de la bréche, et un celle du déversoir trapézoidal pour la bréche et les

pentes (Fread, 1980):

+245zC, K, (h-h, ) 135

h _ 15
Qb = 3.1 B, t» C. K; £~___%_)__

ol
Qy est le débit total de la bréche
By, est la largeur finale du fond de 1a bréche,
ty, est le temps cumulé apreés que la bréche commence a se former,
C, est le facteur de correction pour la vitesse d'approche,
K, est la correction de submergence due a I'élévation h, de 1'eau aval
h est I'élévation de la surface de I'eau juste en amont de la structure,
hy, est I'élévation du fond de la bréche supposée étre une fonction du temps de
formation de la bréche

T est le temps de formation de la breche.
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z est la pente de latérale de la bréche,

L'incertitude associée aux parametres de la bréche, spécialement (b) et (T), cause

aussi une incertitude dans le profil et le temps d'arrivée du débit de pointe de la crue.

Le programme DAMBRK a été appliqué a cinq cas historiques de crue de
rupture de barrage. Bien que les résultats apres étalonnage soient satisfaisants, le modele
n'a pas été appliqué dans un but de prévision a cause des exigences de définition a priori
de la durée du temps de rupture et de la forme et de la taille finales de la breche. Le
modele DAMBRK sert seulement pour estimer un éventail d'événements d'inondation

possibles mais non pour prédire celui qui est le plus probable d'avoir lieu.

1.4.7.3 Modele BREACH de Fread

Le modele « BREACH » de Fread (1985a) est développé par le couplage de la
conservation de masse du débit entrant dans le réservoir et des débits sortants a travers
la vidange de fond, I'évacuateur de crues, la créte du barrage et enfin le canal de bréche
avec la capacité de transport de sédiment d'un écoulement non uniforme le long d'un

canal de bréche formé par érosion.

Le modele d'érosion de bréeche « BREACH » simule la rupture d'un barrage en
terre comme montrée sur la figure 1.9. Ce barrage peut étre homogéne ou composé de
deux matériaux : une zone extérieure avec des propriét€s de matériau (¢, C, Dsg et ) et

un noyau interne avec ses valeurs propres.

Comme la bréche s'érode a la face aval du barrage, I'élévation du fond de la
bréche (H,) reste au sommet du barrage (H,), et la plupart des points amont du canal de
bréche bougent a travers la créte en direction de la face amont du barrage. Lorsque le
fond du canal d'érosion a atteint la position de la ligne B-B en figure 1.9, le fond de la
bréche (H.) commence 2 s'éroder verticalement vers le bas. Le fond de la bréche est

autorisé a progresser vers le bas jusqu'a ce qu'il atteigne 'élévation du fond du barrage
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(Hc) ou dans des circonstances inhabituelles a 1'élévation (Hp) qui peut étre spécifiée

comme plus petite que le fond du barrage.

La pente du lit du canal de breéche est supposée étre celle de la face aval du
barrage. Le développement du canal de bréche dépend des propriéiés critiques du
matériau du barrage (taille (Dsg), masse unitaire (), angle de frottement et facteur de
résistance d'écoulement) et un facteur empirique qui compte pour les effets de la

couverture végétale.

La description principale précédente du processus d'érosion a €t€ donnée pour un
barrage construit par I'homme. Si un barrage naturel de glissement de terre est simulé le
processus est identique excepté, le fait qu'il n'a pas de largeur de créte (W), donc
I'érosion initiale commence avec le canal de bréche dans la position de la ligne B-B en

figure 1.9.

Le transport de sédiment est traité par deux formules de charriage de fond de
Meyer-Peter et Miiller, une pour les barrages construits par 'homme et une pour les

barrages formés par les glissements de terrain (Morris et Wiggert, 1972).

L'aspect innovateur du modele est l'introduction de la pente de stabilité.
L'élargissement de la bréche est gouverné par le taux d'érosion qui est fonction de la
pente du lit du canal de breche et la profondeur de I'écoulement et par le mécanisme d'un
ou de plusieurs effondrements structurels soudains dus aux pressions des forces

hydrostatiques excédants la résistance au cisaillement et celle des forces cohésives.

Le modele est contr6lé par deux mécanismes d'élargissement de la breche. Le
premier suppose que la breche a une forme initiale rectangulaire. Le second mécanisme
contrblant la largeur de la bréche est dérivé a partir de la stabilité des pentes de sol
(Spangler 1951). Le canal initial de forme rectangulaire change en un canal trapézoidal
lorsque les c6tés latéraux du canal de bréche se détachent, formant ainsi un angle (o)

(degré) avec la verticale. Le détachement a lieu lorsque la profondeur de l'entaille de la
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bréche (H.) atteint la profondeur (H) qui est une fonction des propriétés du matériau du
barrage (le frottement interne (¢) (degré), la cohésion (C) (lb/ftz) et la masse unitaire ()

(Ib/pi’)) c’est a dire,

p :
= C cos ¢ sin Gy, k= 123 1.36
}/[] - €oS (B - 9)]

ot
k est I'une des trois conditions de détachement successif comme montré en figure 1.9,

0 est 'angle que le c6té du canal de bréche fait avec I'horizontal (fig. 1.10).

Lorsque le détachement a lieu, 1'érosion du fond de 1a bréche vers le bas cesse
jusqu'a ce que le volume du matériau détaché le long de la bréche soit enlevé au taux de
transport de l'eau s'échappant a travers la breche soudainement élargie. Aprés cette

courte pause caractéristique, le fond de la bréche continue a s'éroder vers le bas.

L'utilisation de 1'écoulement uniforme quasi-permanent est considérée comme
appropriée parce que l'étendue extrémement courte du canal de bréche et les pentes
brutes du canal (1/ZD) pour les barrages construits par 'homme, et méme dans le cas
des barrages de glissement de terrain ou la longueur est plus grande et la pente plus
petite, contribuent a produire une variation extrémement petite dans I'écoulement avec la
distance le long du canal de bréche. L'utilisation des équations de I'écoulement uniforme
quasi-permanent contrairement a celles de I'écoulement non permanent utilisées par

Ponce et Tsivoglou (1981), simplifie grandement I'hydraulique et I'algorithme de calcul.

Le transport de sédiments pour les barrages construits par 'homme est trait€ par
la formule de Meyer-Peter et Miieller, tandis que pour les barrages naturels de

glissement de terrain, la formule de Duboys est utilisée (Morris et Wiggert, 1972).

Il est possible pour la breéche d'étre élargie par une rupture par effondrement

soudain des portions supérieures du barrage au voisinage du développement de la
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bréche. Ainsi un effondrement consisterait en une portion en forme de coin du barrage
ayant une dimension verticale y.. L'effondrement aura lieu lorsque la pression de l'eau
sur la face amont du barrage excede les forces de résistance dues au cisaillement et 2 la
cohésion qui maintient le coin en place. Lorsque celui a lieu le coin est poussé vers
I’aval et alors transporté€ par I'évacuation de I'eau a travers le nouveau canal de breche

€largi.

Lorsque l'effondrement a lieu, I'érosion cesse jusqu'a ce que le volume de
matériau du coin effondré soit transporté a travers le canal de bréche au taux de

transport de 1'échappement de I'eau a travers la bréche soudainement élargie.

La sensibilité du modéle aux paramétres numériques est minimale; cependant il
est sensible & la cohésion du matériau, a l'angle de frottement et au facteur empirique de
couverture végétale lors de la simulation des barrages construits par 'homme et a la
cohésion et au facteur de résistance de 1'écoulement lors de la simulation des barrages

formés par glissement de terrain.

Les limitations majeures du modele « BREACH » d'érosion de bréche de Fread
(1985a) se résument comme suit. La simulation de I'érosion suppose que la pente du lit
du canal de breche est égale a la pente aval du barrage. Les ruptures historiques de
barrage indiquent que les pentes du canal de breche varient et ne sont pas égales a la
pente de la face aval du barrage. L'estimation du taux d'érosion est basée sur les
équations de Meyer-Peter et Muller qui sont applicables seulement aux sols sableux.
L'applicabilité du modele a des fins prédictives est restreinte par l'incertitude des valeurs
de la contrainte de cisaillement critique pour l'initiation de 1'érosion et la largeur finale

de la bréche, qui est requise comme donnée d'entrée par le modele.

Le modele a été appliqué a la rupture du barrage de Teton en Idaho et a celle du
barrage formé par glissement de terrain et qui a bloqué la riviere Mantaro au Pérou.

Enfin il a été utilisé pour une rupture hypothétique d'un barrage de glissement de terrain
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qui bloquerait la vidange naturelle du lac Spirit prés du mont St-Helen dans I'état de

Washington.

Le modele « BREACH » differe des modeles de Cristofano (1965) et de Harris et
Wagner (1967) par les caractéristiques suivantes : 1) les algorithmes de transport de
sédiments; 2) la méthode utilisée pour changer la forme et la largeur de la breche; 3) le
délai dans I'érosion vers le bas de la bréche jusqua ce que la face aval ait été
suffisamment érodée; 4) l'introduction dun mécanisme deffondrement pour
I'élargissement de la bréche, 5) 1'adaptation d'un mode de rupture par renard; 6) la

considération des effets possibles de submergence de I'eau aval sur le débit de breche.

Les similarités des trois méthodes sont la simplicité de leurs algorithmes de
calcul, I'hypothése hydraulique de 1'écoulement uniforme quasi permanent et l'utilisation

de la taille des grains Dsg et de l'angle de frottement interne ().

Quant aux différences du « BREACH » avec le modele de Ponce et Tsivoglou
(1981), ce sont les points suivants : 1) les items 1,2,4,5 et 6 comme indiqués plus haut;
2) l'algorithme utilisé dans « BREACH » est beaucoup plus simple; 3) l'utilisation de
I'angle interne de frottement; 4) l'utilisation de 1'équation de Strickler pour déterminer le
(n) de Manning; 5) la prise en considération des débits du déversoir pour les barrages

construits par 'homme.

Les similitudes entre les deux modeles incluent l'utilisation de la formule de
transport de Meyer-Peter et Miiller, le développement graduel du canal de bréche le long
de la face aval du barrage avant méme son érosion verticalement a travers la créte du
barrage, l'utilisation du (n) de Manning pour 'hydraulique du canal de bréche et la voie

dans laquelle I'hydraulique du réservoir est inclue dans le développement de la bréche.

1.4.8 Les méthodes de Singh
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1.4.8.1 Modéle BEED de Singh et Scarlatos

Le model informatique « BEED » développé par Singh et Scarlatos (1985) est un
modele mathématique pour prédire I'hydrogramme d'une crue éclair due a la rupture
graduelle de barrage en terre. La structure du modele est basée sur les considérations

hydraulique, géométrique et géotechnique.

Le modele serait développé pour un barrage homogéne avec des pentes
différentes mais uniformes pour les faces amont et aval. Le modéle néglige le
mécanisme de déclenchement de rupture et peut simuler le phénomene seulement quand
une petite bréche a été développée & la créte du barrage. La taille, la forme et la
localisation de cette bréche initiale devraient étre fournies comme conditions initiales.
Malheureusement la sélection de pareilles conditions est basée enticrement sur le
jugement de I’ingénieur et non sur des observations quantitatives. Pour la convenance,
une forme de bréche rectangulaire initiale avec un rapport spécifié profondeur-largeur

peut étre considérée.

Une fois que la bréche initiale a lieu, 1'eau commence a s'écouler du réservoir a
travers celle-ci en l'élargissant et en causant l'érosion de la face aval du barrage.
L'érosion est restreinte 2 un canal de méme largeur que celle de la bréche a la créte du
barrage. Cependant les processus d'érosion ayant lieu sur la créte et sur la face aval sont
considérés séparément parce que les vitesses de I'eau sont beaucoup plus grandes en bas
du talus aval du barrage que celles qui sont par-dessus la créte, Par conséquent la face
aval s'érode beaucoup plus rapidement. On doit souligner que le modele incorpore

seulement les bréches de forme rectangulaire ou trapézoidale.

Les effets de détachement dans I’élargissement sont considérés seulement pour la
bréche de créte; la forme du canal érodé sur la face aval est ajustée a l'intérieur du
modele 2 celle de la créte. Si les conditions normales d'écoulement 2 la face aval
requierent une distance considérable pour étre développées, la pente serait subdivisée en

un nombre de segments tel que l'érosion dans chacun d’eux peut &étre estimée
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séparétnent. Dans la plus part des cas, cependant les conditions normales d'€coulement
s’établissent sur une trés courte distance au point que les effets du profil d'eau peuvent

étre négligés et I'érosion de la face aval peut étre considérée comme étant uniforme.

Lorsque les conditions d'écoulement sont submergées (c'est-a-dire, lorsque les
effets de 1'eau aval sont présents), I'hypothese faite est que 1'érosion a lieu seulement sur
le haut de la bréche et non pas sur la face aval pendant que le débit sortant de

I'écoulement de 1a bréche est réduit.

L'autre trait caractéristique du modele est que les pentes amont et aval du barrage
se croisent en un point, une érosion soudaine prédéterminée de masse est considérée tel
que un nouveau sommet horizontal du canal de bréche est établi. La pente de la face
amont du barrage reste invariable durant le processus de rupture. Le programme
continue la simulation jusqu'a ce que le réservoir soit vidé de son eau ou que le barrage

résiste a n'importe quelle autre érosion.

Le volume d'eau stocké a l'intérieur du réservoir est une fonction de la géométrie
du réservoir. Lorsqu’une bréche a lieu dans le barrage, I'eau a partir de 1'état d'équilibre a
l'intérieur du réservoir commence a s'accélérer et converge vers la bréche, tandis qu'au
méme moment, une diminution du volume de 1'eau est observée. Ce phénomene est
essentiellement dynamique et il est contr6lé par les deux équations de conservation de

masse et de continuité de mouvement.

L'écoulement a travers la bréche et par-dessus la créte du barrage ressemble a
celui par-dessus un déversoir a seuil large. Puisqu'il n'y a pas d'information pour un
écoulement non permanent de déversoir a seuil large, les expressions d'état permanent
pour I'écoulement seront utilisées le modele BEED. Les équations des déversoirs a seuil
large de forme rectangulaire ou trapézoidale sont utilisées pour calculer le débit de
bréche. En combinant ces équations nous obtenons I'équation de diminution du volume

d'eau qui est non linéaire et ordinairement differentielle avec deux inconnues; 1'élévation
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de 1a surface de l'eau du réservoir et 1'élévation du fond de la bréche. Ces deux

inconnues sont interdépendantes 2 travers les processus du débit sortant et de 1'érosion.

La principale force érosive est I'écoulement de I'eau a haute vitesse par-dessus la
face aval du barrage. Bien que 'écoulement soit non permanent, il peut €tre approché
par les conditions d'état quasi-permanent par le méme raisonnement utilis€ pour
I'écoulement sur la créte. Conformément aux données expérimentales de Pugh et Gray
(1984), I'écoulement par-dessus la section enticre du sommet de la bréche peut étre
considérée comme étant critique. Donc, I'écoulement de 1'eau par-dessus la face aval du
barrage va étre torrentiel. Apres le développement d'une bréche initiale sur le barrage,

les forces hydrodynamiques continuent d'élargir la bréche par 'érosion du matériau.

A cause d'un manque d'information sur 1'érosion de sédiment sous des conditions
extrémement dynamiques, telles que celles ayant lieu durant une rupture de barrage le
débit de sédiment est estimé par une méthode conventionnelle, soit la formule de
charriage de fond d'Einstein-Brown (Brown, 1950). Bien que cette méthode ait été
appliquée avec succes pour la prédiction de transport de sédiment en rivieres alluviales,
son application a la dynamique de 1'érosion de barrage requiert l'extrapolation au-dela de
l'intervalle pour lequel les données expérimentales existent. La formule d'Einstein-
Brown a été choisie puisqu'elle a été beaucoup plus testée que les autres méthodes
(Simons and Senturk, 1976). De plus, cette méthode ne dépend pas d’une valeur seuil de
la contrainte de cisaillement pour l'initiation de I'érosion qui ne peut €tre déterminée

aisément.

L'idée de base de la théorie d'Einstein-Brown est que l'initiation et la cessation
du mouvement de sédiment dépend de la probabilité qui relie les forces de déplacement

hydrodynamique instantanées au poids submergé d'une particule.

Une fois que le débit de charriage de fond a €té estimé, le taux d'érosion du fond
de la bréche peut €tre directement calculé et l'affouillement réel de la breche durant

l'intervalle de temps considéré.
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Puisque le débit de charriage de fond dépend des conditions hydrodynamiques et
des conditions de changement & partir de I'écoulement critique a torrentiel, le processus
d'érosion doit étre considéré séparément pour la bréche a la créte et a la face aval du

barrage.

Durant le processus d'érosion du barrage en terre, un €largissement soudain de la
bréche survient lorsque les pentes de la bréeche deviennent instables. Ceci a lieu quand
les forces hydrodynamiques associées aux fuites sont plus grandes que le frottement et
la cohésion du sol. Le probleme est analysé avec succes par la méthode de contour
(Chugaev, 1964), dans laquelle la surface de cisaillement est supposée €tre un simple
plan passant & travers le pied de la pente. Le principal avantage de la méthode de
contour est qu'elle requiert seulement la connaissance de la hauteur de distribution le

long des limites du segment de glissement et non partout sur le segment entier.

La stabilité ou la rupture des pentes latérales de la bréche dépend de 1’équilibre
des forces agissant sur le coin. Ces forces sont le poids du coin, la force de pression

interstitielle, le frottement interne et la cohésion. L’expression de I'équilibre des forces

donne (Chugaev, 1964) :

Fyp+Gtn({-¢)=CX,[1+ tan{tan({-¢)] 1.37

ol
Fy est la force totale de percolation (kg),
G est le poids total du coin glissant (kg).
{ est I'angle entre le plan de cisaillement et 'horizontal,
o est l'angle de frottement interne,
C est la cohésion (kg/m?),

X, est la projection horizontale du plan de cisaillement.
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La rupture de la pente a lieu lorsque le coté droit de I'équation 1.37 est plus grand

que le coté gauche.

1.4.8.2 Solutions analytiques du modele BEED de Singh et Scarlatos

Singh et al. (1986) ont proposé une solution simplifi€e basée sur des hypothéses
hydrauliques, hydrodynamiques et de transport de sédiment. Ce modele a déja ét€
appliqué aux solutions analytiques d'érosion graduelle de barrage du modele « BEED »
(Singh et Scarlatos 1985). Les solutions analytiques proposées par Singh et al. (1986)
couplent deux phases eau-sédiment et se basent sur I'équation de continuité de masse
d'eau 2 l'intérieur du réservoir, une formule de débit de déversoir a seuil large et une loi
de puissance la vitesse pour l'érosion de la bréche. Dépendant des valeurs de certains
parameétres, les équations résultantes peuvent étre linéaires ou non linéaires. Les
solutions sont présentées pour les sections de bréche rectangulaire et triangulaire.
L'écoulement par-dessus la bréche est simulé par 1'hydraulique de I'écoulement par-

dessus un déversoir a seuil large.

Les équations ont été validées en utilisant les données du barrage de Teton en
Idaho, U.S.A. Les solutions analytiques sont un puissant outil pour la simulation de
I'érosion de barrages en terre, bien que limitées a certain cas simplifiés. Elles dépendent
fortement des valeurs de I'élévation initiale du fond de Ia bréche, de la largeur de celle ci
et spécialement du coefficient d'érodabilité. La solution non linéaire de la breche
rectangulaire donne des résultats intéressants lorsqu'elle est appliquée au cas historique

de rupture du barrage de Teton.

Le principal désavantage des deux modeles développés par Singh et Scarlatos
(1985) et Singh et al. (1986) est que le processus d'érosion est basé sur la formule de
charriage de fond d'Einstein-Brown. Lorsque 1'érosion rapide verticale sous de grandes
contraintes et les conditions de pentes raides sont simulées, la formule d'Einstein-Brown

extrapole presque toujours le taux de charriage de fond. Cette équation est seulement
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applicable aux sols sableux. Donc lorsque des écrans étanches (ex. noyau d'argile) sont
rencontrés dans un barrage, la validit¢ de l'application de cette équation est

questionnable.

1.4.8.3 Modele de Singh et Quiroga

Dans la premicre partie d'une série de deux articles, Singh et Quiroga (1987) ont
développé un modele pour I'érosion de bréche de barrage en terre, qui n’est autre que
I’extension du modéle « BEED » développé par Singh et Scarlatos (1985). Deux aspects
sont soulignés : 1'évolution de la bréche du barrage et les estimations de la crue
consécutive et des sédiments. Les équations d'Einstein-Brown et Bagnold sont utilisées

pour calculer le taux d'érosion dans la section de breche.

Certaines des modifications majeures faites a la version originale du modéele
« BEED » sont résumées comme suit : 1) introduction d'un coefficient de débit Cq dans
le calcul de débit d'eau de la bréche; 2) introduction de la théorie de Bagnold pour
estimer le domaine de validité d’utilisation de I'équation d'Einstein-Brown dans le
modele « BEED »; 3) modification de la méthode Muskingum pour le calcul de la
profondeur d’eau afin de simuler l'écoulement sur les plaines d'inondations; 4)
introduction d'un schéma de calcul basé sur la méthode modifiée de Muskingum pour
simuler le dépot par-dessus les plaines d'inondations et le dépbt et l'affouillement le long

du canal principal.

La bréche entiére peut étre divisée en deux zones, une pour la bréche au sommet
du barrage et I’autre pour la bréche le long de la face aval du barrage. On les appellera
respectivement la section de bréche et le canal de breéche. Les sections transversales pour
les deux zones sont considérées de forme trapézoidale en référence a des cas historiques
(MacDonald et Langridge-Monopolis, 1984). La pente et la profondeur de la section de

bréche ne sont pas égales a celles du canal de bréche. La breche se comporte comme un
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déversoir a seuil large, sous cette hypoth¢se le débit de la breche sera calcul€ par la

formule de ce méme déversoir.

Si I'écoulement le long du canal de breéche est torrentiel, un profil S, débute a la
profondeur critique a partir de la section de bréche. Cependant la pente est assez raide,
que la longueur d'influence du profil S, peut étre négligée. Comme il a ét€ supposé par
Fread (1984), ce type d'hypothese simplifie considérablement le calcul. Pour chaque pas
de temps si I’écoulement est fluvial le long du canal de bréche la profondeur

d’écoulement est calculée a partir de la formule de Chézy.

L’élargissement de la bréche par €rosion graduelle est évalué par le taux
d’érosion & I'aide de I'équation de Brown (1950) qui est une modification de celle
d'Einstein (1942). Cette équation d'Einstein-Brown ne requiert aucune spécification de
cisaillement critique qui ne peut étre mesurée de facon fiable. L'élargissement soudain
de la bréche est basé sur la méme méthode de contour (Chugaev, 1964) utilisée dans le

modele « BEED ».

Le modele étendu de « BEED » (Singh et Scarlatos, 1985) a été appliqué a trois
cas historiques : le barrage de South Fork en Pensylvanie, le barrage de Buffalo Creek
en Virginie et le barrage de Teton en Idaho. Le modéle n'a pas eu de difficultés
d'instabilité numérique significatives. Cependant les résultats indiquent la nécessité a
davantage de tests avant qu'il ne soit utilisé pour le but de prévision. Une analyse de
sensibilité du modele a ses parameétres a montré que le modele est trés sensible aux
valeurs des coefficients de frottement de Chézy pour I'érosion de bréche et de Manning

pour le calcul de crues.

1.4.8.4 Solutions analytiques de Singh et Quiroga

Singh et Quiroga (1988) ont analysé a l'aide de solutions analytiques

adimensionnelles 1'érosion de bréche de sections rectangulaire ou triangulaire dans un



67

barrage en terre. Ils ont défini un taux d'érosion en terme de facteur unique global et
ainsi simplifiée le traitement mathématique du probléme pour que des solutions
analytiques deviennent utilisables. Cette analyse est l'extension du travail fait par Singh
et Scarlatos (1985). La comparaison des solutions analytiques adimensionnelles avec le
modele « BEED » a permis de révéler les différences suivantes: 1) dans le modéele
BEED, la section de breche peut étre triangulaire, rectangulaire ou trapézoidale, alors
que dans les solutions analytiques seules les sections triangulaires et rectangulaires sont
considérées; 2) contrairement au modele « BEED », dans les solutions analytiques seule
la bréche évacue I'eau du réservoir; 3) avec le modele « BEED », I'hydrogramme entier
de la breche peut étre déterminé, tandis qu’avec les solutions analytiques, seule la partie
croissante de l'hydrogramme de crue a la bréche est obtenue; 4) dans le modele
« BEED », le taux d'érosion a la bréche est déterminé en utilisant I'équation de transport
des sédiments. Dans les solutions analytiques, le taux d'érosion est calculé au moyen

d'un facteur d'érodabilité globale comme suit :

dz

= - E: u' 1.38
dt Eyu

ol
z est I'élévation du fond de la bréche (m),
E; est un facteur d'érodibilité,
n est un exposant d’ajustement statistique,

u est la vitesse du courant a travers la breche (m/s).

Les estimations du temps de formation de breéche sont hautement
dépendantes du facteur d'érodibilité E¢ mais pas les débits de pointe. Cette tendance
coincide avec l'influence qu'a le facteur de frottement de Chézy sur le modele « BEED »
(Singh et Quiroga, 1987) et indique la nécessité de trouver des moyens pour mesurer
d'une maniére plus précise les effets du frottement sur la rapidité de la variation de débit.
La section triangulaire a montré une capacité de donner une meilleure simulation de

I'évolution de la bréche que la section rectangulaire.
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Les données recueillies lors de la rupture des barrages de South Fork et de Teton

ont été utilisées pour tester ces solutions analytiques.

1.4.9 Modele de Macchione et Sirangelo

Macchione et Sirangelo (1988) adoptérent une méthode qui prédit le
développement de la bréche en la considérant comme un canal dans lequel I'érosion
progressive élargit et approfondit les sections transversales. La forme de la section de
breche conformément aux observations des ruptures passées de barrages en terre
(Johnson et Illes, 1976 et Sirangelo et Macchione, 11988, 1991), est supposée
triangulaire jusqu'a ce que son fond atteigne le terrain naturel et alors elle est considérée
trapézoidale (fig. 1.11). La pente des joues de la bréeche est considérée constante durant

sa formation (fig. 1.2).

La description mathématique de 'écoulement de l'eau est basée sur les équations
de continuité et de mouvement et celle de 1'érosion est basée sur I'équation de continuité
des sédiments. Dans le modele la pente de frottement et le débit solide sont
respectivement évalués aux moyens des formules de Strickler et de Meyer-Peter et

Miieller.

Le modele a été étalonn€ en utilisant les données de rupture du barrage de Teton.
Cet étalonnage a été exécuté en multipliant le débit solide donné par la formule de
Meyer-Peter et Miieller par un facteur égal a 2.4 afin d'obtenir une meilleure prédiction
des abaissements du plan d’eau du réservoir observés durant la rupture du barrage de
Teton en Idaho, U.S.A. et du débit de pointe évalué par Ballofet et Scheffer (1982). Le
modele a été testé sur la base des expériences exécutées dans le Laboratoire National
d'Hydraulique de Chatou en France. L'expérience concerne en particulier I'érosion d'un

modele de digue en sable décrite par Benoist et Nicollet (1983).
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1.4.10 Modele de Mojib

Mojib (1990) a développé un modele mathématique pour simuler la rupture
graduelle des barrages en terre par débordement en se basant sur les équations de
conservation de 'eau et des sédiments et I'équation de transport de sédiment (sol sableux
et sol argileux). La nouveauté dans ce modele est le développement d'un descripteur
trigono-géométrique complexe qui permettrait de simuler toutes les pentes de canal de

bréche possibles.

Un critére de calcul du pas de temps (Dt) est proposé dans cette étude. Ceci
consiste essentiellement a prendre Dt égal a la moiti€ du temps que prend un grain de sol
pour traverser la longueur du canal de bréche. Ce pas de temps est comparé a celui
utilisé pour le laminage des débits dans le réservoir et celui qui a la plus petite valeur est

utilisé.

Les pentes latérales de la section transversale (trapézoidale ou triangulaire) du
canal de bréche sont considérées €gales a I'angle de repos du matériau de remblai du
barrage. La largeur du fond du canal de breéche trapézoidale ou rectangulaire est, comme
P’indique les données historiques de rupture de barrage, supposée égale a deux fois la
profondeur de I'écoulement. La pente du canal de bréche est considérée égale a I'angle

interne de frottement de la mixture de sol.

Le commencement de I'érosion est basé sur la valeur de la contrainte de
cisaillement. Lorsque l'eau a débordé le barrage et que la contrainte de cisaillement
critique de la couverture protectrice de la face aval est surpassée, I'érosion du barrage
commence comme montré en figure 1.12. La profondeur normale de l'eau dans le canal
de bréche est calculée par 1'équation de Manning. Le taux d'érosion a ét€ considéré
conformément a deux différentes approches. Pour les mixtures de sol sableux, une
équation de transport de sédiment développée par Smart (1984) a été utilisée, et pour les
mixtures de sol argileux, une équation modifiée de DuBoys (Chen et Anderson, 1986) a

été utilisée.
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Le descripteur géométrique est présenté en figure 1.13. Par l'utilisation de
relations trigonométriques, l'information géométrique qui mene a la dérivation des
équations volumétriques pour les zones I, I et I est ainsi obtenue. Les sections
transversales de formes rectangulaire, triangulaire et trapézoidale du canal de bréche

peuvent étre simulées.

La validité du modele a été testée avec succes par la simulation de la rupture du

barrage de Laurel Run ayant eu lieu en juillet 1977 a Johnstown, en Pensylvanie.

Les limitations du modg¢le sont les suivantes : 1) le débit de sortie de la breche ne
tient pas compte de ’ennoiement par 1’aval; 2) a cause de la discontinuité géométrique,
un dsp moyen doit étre utilisé pour des barrages homogenes; 3) lorsque le socle rocheux
est rencontré, I'érosion due au glissement des pentes latérales du canal de bréche n'est

pas prise en compte; 4) le modele est seulement applicable aux barrages homogenes.

1.4.11 Modele de AlQaser et Ruff

AlQaser et Ruff (1993) ont mené des essais expérimentaux dont les résultats ont
montré que le mécanisme de développement et de progression de la bréche différe de

ceux adoptés dans l'utilisation des modeles de ruptures de barrage.

Les tests ont été exécutés sur deux digues construites dans un canal extérieur. Le
matériau cohésif disponible localement a été utilisé pour construire les modeles de
digues. L'argile a €t¢ mélangée avec du sable fournissant ainsi un sol argile sableux

classifi€¢ (SC) en accord avec le systeéme de classification des sols.

Les analyses ont montré que la dégradation de la pente aval commence lorsque
les forces hydrodynamiques exercées par le ruissellement de l'eau (contrainte de
cisaillement ou force tractrice) excéde les forces résistantes du matériau composant la
surface (contrainte de cisaillement critique). La tendance de 'écoulement a atteindre un

état d'équilibre le long de la pente aval aboutit au développement de I'accélération de
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I'écoulement avec une distribution non uniforme de la contrainte de cisaillement. Ceci
va mener a la formation d'un certain nombre de chutes. Une représentation schématique
du développement de ces chutes est donnée sur la figure 1.14. Le processus d'érosion va
continuer jusqu'a ce que le mode d'écoulement change d’un écoulement a surface libre
ot la lame d'eau va se détacher du corps de I'étendue sous-jacente a un jet a chute libre
(figure 1.12). Ceci est en accord avec la description de Ralston sur le développement de
bréche (Ralston, 1987). L'emplacement de la section de contrdle change avec le temps

tandis que la créte s'érode vers le haut et vers le bas (fig. 1.15).

En se basant sur les considérations théoriques, les observations expérimentales,
les résultats et les analyses, une procédure a été développée pour servir de base aux
futurs modeles de rupture de barrage. La procédure proposée a ét€ testée sur une rupture
hypothétique par débordement sur une digue de 4.6 m de hauteur. Les hydrogrammes
prédits des débits sortants de la bréche sont comparés aux prédictions faites en utilisant
une relation d'érosion de sol non cohésif avec un modele géométrique correspondant
(Simmler, 1982) et a celles faites par le modele « DAMBRK NWS » (Fread, 1984).
L'une et 1'autre des approches présentent les mémes débits de pointe avec des ruptures

complétes pour les trois cas.

Les sols cohésifs compactés ont montré des taux d'érosion variables lorsque les
forces dynamiques restent inchangées. Cependant l'utilisation des modeles classiques de
transport de sédiment pour évaluer les volumes €érodés conduira a une surestimation de

I'hydrogramme de débit sortant et a une rupture relativement plus rapide de la digue.

1.4.12 Etudes récentes et essais de développements de modéles de ruptures de

barrages

Das (1997) a réalisé dans son étude sur le processus d’érosion de bréche d’une
digue homogene en terre et d’une digue fusible, une série de 17 essais au total au

laboratoire de 1’ Asian Institute of Technology de Kanpur. Ces essais ont été réalis€s sur
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deux types de sol (I’'un cohésif, I’autre non) et pour des digues allant de 0,14 ma 0,35 m
de hauteur avec des pentes de talus de 1V : 2,5H. La largeur en créte allait de 0,15 m a

1,56 m.

Das (1997) a identifié les parametres et les variables influencant le processus de
formation de bréche dans un barrage en terre. Il les a classées en deux types,
« prédictrices » et « critéres ». Les variables « prédictrices » contr6lant le processus de
formation de bréche sont la géométrie du barrage, le volume du réservoir, sa courbe
d’emmagasinement et la variation des caractéristiques de débit de I’évacuateur de crue

et d’autres vidanges avec la hauteur d’eau.

Les variables «critéres » sont quant a elles des variables pour lesquelles des
valeurs prédites sont nécessaires dans la conception du projet. Dans le probleme de
rupture de barrage par formation de breche, les variables criteres sont le débit de pointe
sortant de la bréche, le débit de pointe de sédiment, les temps de passage des débits de
pointe d’eau et de sédiment et de formation de la bréche, la morphologie de la breche
comme la largeur de la bréche finale, la profondeur de 1’érosion finale, la pente finale

des joues de la bréche.

Plusieurs paramétres ou coefficients sont nécessaires pour relier divers variables
crittres aux variables prédictrices dans une relation fonctionnelle. Dans I’étude de
formation de bréche le parameétre/coefficient est obtenu & partir des propriétés du
matériau de remblai du barrage qui sont : la cohésion, 1’angle de frottement, la densité

du matériau de remblai du barrage et la taille moyenne des grains.

Les résultats de son étude ont été présentés sous forme adimensionnelle et

complétés par des observations détaillées sur les processus impliqués.

Jandora et al. (2001). ont réalisé plusieurs expériences sur un modele physique
au Water Structures Institute 2 Brno en République Tcheque. Les expériences ont €té

évaluées en utilisant un modéle numérique. Les modeles d’un barrage ont ét€ réalisé€s
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dans un canal hydraulique vitré dans un laboratoire extérieur. Six expériences ont été
exécutées a partir d’'un matériau sableux, un modéle sur un matériau argileux et un

modele avec une géomembrane.

L’infiltration et la bréche du barrage ont été filmées et photographiées.
L observation et le suivi de la formation de bréche sont réalisés en utilisant la méthode
de la spectroscopie d’impédance électrique. L’infiltration et la formation de la bréche
sont aussi observées a travers un mur vitré localisé sur le c6té droit du barrage. Les
résultats de modélisation numérique (Jandora, 2000) ont €té comparés avec les résultats
des expériences physiques. Des résultats comparables ont €té obtenus seulement pour les

digues en sable.

Un essal in situ de rupture de barrage a eu lieu en Norvége sur une digue
homogene de 6m de haut en matériau argileux saturé et de nature cohésive. Une entaille
de 5 m de large et 40 cm de profondeur a été créée vers le milieu du barrage pour
concentrer I’écoulement et ainsi initier la formation de bréche. Des mesures de débits,
ainsi que des prises de vue vidéo et photographique ont permis d’étudier le processus de

formation de bréche et de mesurer le débit de sortie de la breche en fonction du temps.

Parmi les actions entreprises ces dernieéres années a travers le monde dans le
domaine des analyses des risques de rupture de barrages nous relevons les initiatives de
la Commission Européenne. La premiere législation en Europe pour I’analyse des
risques de ruptures de barrages a été présentée en France en 1968, suite a la rupture en
1959 du barrage de Malpasset qui a fait plus de 400 victimes. Comme la 1égislation
européenne en matiere d’évaluation des risques li€s a la sécurité des barrages évolue,
tout comme les méthodes et codes numériques employés pour prédire la rupture d’un
barrage et I’inondation résultante, la Commission européenne a fondé le CADAM
(1998). Le CADAM (Concerted Action on Dam Break Modelling) — une Action
Concertée Européenne dédiée a la Modélisation des Ruptures de Barrages — a été crée

pour regrouper et évaluer les connaissances et pratiques afin d’optimiser les techniques
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et approches de la modélisation. Ce projet concernant dix pays différents d’Europe, s’est
déroulé sur une période de deux ans, de février 1998 a janvier 2000. Les sujets couverts
comprennent I’analyse hydraulique et la sédimentologie. Le programme a été€ construit
de fagon a comparer les performances des modeles numériques a des situations
progressivement de plus en plus complexes, depuis les simples tests analytiques en canal
jusqu’a des modeles physiques de vallées réelles et finalement des cas réels de rupture.
Les conclusions ont été présentées lors d’un meeting de cloture qui s’est tenu & Saragos

(Espagne) en Novembre 1999.

Une des initiatives qui a permis des échanges d’expériences entre les experts de
différents pays, est celle qui s’est concrétisée par la tenue d’une conférence
internationale. Cette conférence organisée par le USDA (United State Department of
Agriculture), dans le laboratoire de recherche de I’Agricultural Research Service Plant
Science and Water Conservation a eu lieu en Oklahoma en mars 1998 (U.S. dept. of

Agr., 1998). Les sujets de la conférence ont tournés autour des sujets suivants :

* Echanger les informations techniques reliées au processus de bréche de

barrage et continuer la recherche dans ce domaine,

* Rassembler les données colligées par les utilisateurs,

* Coordonner les efforts de recherche et examiner les possibilités de

coopération pour une meilleure performance dans la recherche.

Cette conférence s’adressait aux partis intéressés du secteur public ou privé aux
Etats Unis, en Europe et au Canada. Le premier sujet de la conférence a été la bréche
des barrages en terre. Cependant, les sujets apparentés aux procédures de propagation
des crues, aux actions planifiées d’évacuation, aux implications sociales découlant de la
rupture de barrage, et au processus de rupture associé aux structures en béton ont été

aussi discutés.
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Les derniers travaux de modélisation de la formation de bréche dans un barrage
en terre sont ceux de Tinsangchali (2000). I a développé un modele numérique a une
dimension de rupture de barrage due & un débordement. Il a utilis€ le schéma explicite
aux différences finies de MacCormack pour résoudre les équations a une dimension de
continuité et de conservation de quantité de mouvement pour un écoulement transitoire
sur un lit 4 forte pente. La stabilit€ du barrage a été testée par une version modifice de
I’habituelle méthode des tranches. Le modele a été calé et vérifi€ avec succes sur la base
de données expérimentale obtenue au laboratoire. La comparaison avec les données
expérimentales a montré que la précision du modele dépend beaucoup de la formule de
transport des sédiments et du coefficient de pression interstitielle. Tinsangchali affirme
que le modele peut prédire de fagon réaliste la bréche réelle ayant lieu au barrage de

Buffalo Creek et avec plus de précision que d’autres modeles numériques existants.

1.5  Classification et comparaison des modeles

Tous les modeles existants ont quelques avantages et désavantages au regard de
I'efficacité de calcul et de la description réaliste du processus physique lorsqu'ils sont
appliqués aux cas historiques de ruptures de barrage. Tous les modeles ont montré un
degré acceptable d'exactitude du fait qu'un nombre de parametres peuvent étre €talonnés
par la modélisation mathématique des problémes de rupture de barrage. Cette
modélisation est le traitement couplé de deux phases impliquées i.e., I'eau du réservoir et
les sédiments provenant du corps du barrage. Les équations gouvernantes et le nombre
et la nature des paramétres physiques et empiriques déterminent la convenance du

modele de prédiction.

Les similarités et les différences entre les modeles sont données dans le tableau
1.1. Ceci illustre 1'évolution et I'expansion de la technologie de simulation de rupture de
barrage en terre durant les 30 derniéres années, depuis le modéle de conception simple

de Cristofano (1965) au dernier modele expérimental sophistiqué de Tingsangchali
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(2000). L'amélioration de 1'état actuel des techniques peut étre réalisée par la réduction
du nombre de parametres nécessitant l'étalonnage et par l'introduction d'hypotheses plus

réalistes pour les mécanismes de débit d'eau et de transport de sédiment.

L'application avec succes de plupart des modeles requiert la spécification du
réservoir et des géométries du barrage, ainsi que les autres aspects physiques du corps
du barrage, c’est a dire le diametre moyen des particules, la résistance a 'érosion, I'angle
de frottement interne, et la cohésion. Un des aspects le plus difficile, reste cependant, la
définition de la taille et de la forme de la bréche naissante. Indépendamment du niveau
de sophistication du modele, il y aura toujours un degré d'incertitude résultant du large
intervalle de valeurs des parametres impliqués. Cependant, il vaut la peine d'examiner la
possibilit¢ de réduire la complexité mathématique du probléme sans sacrifier les

principes conceptuels impliqués.

Ce que nous reprochons aux modeles présentés précédemment c'est : 1) le mode
de rupture présumé; 2) la forme de la breche fixée a l'avance; 3) la négligence de
I'écoulement critique par-dessus la créte du barrage et I’évolution de la section critique
(dont l'effet de contrdle de I’écoulement joue un role important sur le mécanisme
d’érosion et sur I’évolution de la breche et de son canal durant tout le processus de
formation de breche); 4) 'omission de l'effet du ressaut hydraulique sur le talus et au

pied du barrage.

1.6  Nécessité d’étude de la formation de la breche de barrage par débordement

Les essais de rupture de barrage sur modele réduit en laboratoire, les essais in
situ sur des remblais de digues, fusibles ainsi que les observations de ruptures de
barrages survenues dans le passé, contribuent a la mise au point d’un modele numérique
de rupture de barrage. Les facteurs d’échelle des essais sur modele, spécialement ceux

relatifs aux zones étanches du barrage, sont tres complexes. Les matériaux de remblai
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utilisés dans les digues fusibles peuvent €tre tres différents de ceux utilisé€s dans les
barrages réservoir lesquels sont congus pour résister a de faibles déversements, donc ils
ne sont pas facilement érodables comme le sont les digues fusibles. Seuls des essais in
situ a grande échelle amélioreront les connaissances sur les phénomenes complexes de

rupture de barrage (P. Reiter, 1989; Loukola et al, 1993).

La crue déversant par-dessus un barrage en terre cause une bréche dans le corps
de celui-ci. Le phénomeéne de breéche est un événement de courte durée pour lequel tous
les paramétres controlant 1’érosion de bréche ne sont pas possibles a mesurer. Cependant
sous des conditions de laboratoire, le phénomene peut étre reproduit, ce qui donne une
meilleure vue du mécanisme impliqué dans le processus de breéche. Une meilleure
connaissance de ce processus aiderait grandement a développer un modele numeérique

plus réaliste pour une breéche de barrage en terre.

Dans plusieurs modeles numériques de rupture de barrage, 1’évaluation des crues
et des débits de sédiment en aval est surtout exécutée en supposant la rupture de barrage
comme un phénomene instantané. Mais a partir des observations des ruptures
historiques de barrages en terre, il est évident que la durée de rupture varie d’une Y2
heure & 12 heures, dépendamment des situations. Ceci signifie que la rupture du barrage
est dépendante du temps et ce n’est nullement un processus instantané comme supposé

dans bien des cas.

Ainsi pour prédire avec une certaine précision les débits d’eau et de solides a
partir de la section de bréche du barrage, il est nécessaire de connaitre et de savoir
comment le processus de bréche évolue dans le temps. Ces quantités sont contrOlées par
la section transversale de la breche ou la morphologie de la bréche dans le temps. La
crue d’une breéche de barrage et son débit associé de sédiment peuvent €tre estimés dans
un canal en laboratoire d’une facon plus précise et permettre éventuellement de prédire
dans le temps et pour une condition donnée, 1’état et le débit de la formation de bréche

dans le barrage.
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1.6.1 Etat actuel des connaissances sur la bréche de barrage

Dans le processus de formation de breche dans un barrage, 1’élargissement de la
bréche affecte le taux de débit qui par la suite controle le taux d’érosion. Ce processus
continue jusqu’a ce que la quantité d’eau du réservoir soit tout évacuée ou jusqu’a ce
que le barrage résiste a I’érosion. Brievement, 1’état actuel des connaissances relevant du
probleéme de bréche peut &tre décrit sous les titres suivants : érodabilité, mécanisme de

breche, hydraulique de I’écoulement de breéche, érosion des sédiments et leur transport.

1.6.2 L’érodabilité

L’érosion hydraulique signifie une interaction sol-eau. L’érosion a lieu lorsque la
contrainte de cisaillement induite par I’écoulement du fluide sur la surface du sol est
assez grande pour surmonter la force maintenant les particules ensemble et causer le
délogement de celles ci a partir de la surface. Un sol cohésif s’érode selon un mode tout
a fait différent en comparaison & un sol non cohésif. Dans un sol non cohésif,
I’érodabilité premiere dépend de la distribution de la taille des grains, la densité et la
forme des grains, tandis que la principale résistance a 1’érosion est offerte par le poids
submergé du sédiment. Dans un sol cohésif, le pourcentage et le type d’argile, la

composition chimique du fluide interstitiel, la présence de matériaux organiques et

d’autres agents de cimentation, jouent un role significatif dans son érodabilité.

1.6.3 Le mécanisme de formation de bréche

Le mécanisme de base de la rupture de barrage en terre est li€ a ’érosion du
matériau de remblai. La contrainte de cisaillement excessive sur la surface induite par

I’écoulement de I’eau par-dessus une faible section du corps du barrage initie le
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processus d’érosion. La bréche initiale est presque toujours en forme de «V »

(triangulaire) et est, selon certains auteurs, de trois a quatre fois plus large que profonde.

1.6.4 L’hydraulique de I’écoulement de breche

Beaucoup d’études expérimentales et numériques supposent que :

* ’écoulement par-dessus la créte de la breche est analogue a I’écoulement

par-dessus un déversoir a seuil large.

* I’écoulement réel non permanent est rapproché a une situation quasi-
permanente.
* I’effet du niveau d’eau aval est considéré acceptable par réduction du

coefficient de débit dans plusieurs modéles numériques.

* I’équation de résistance de Manning ou Chézy est utilisée pour le calcul

de la profondeur d’eau dans le canal de breche.

Pugh et Gray (1984) professaient que 1’écoulement dans la section entiere au
sommet de la bréche est critique et par la suite I’écoulement est torrentiel le long du
canal de bréche. Les équations gouvernantes pour I’écoulement par-dessus un barrage
sont : I’équation de continuité, la formule du déversoir a seuil large, la relation de la
forme de la géométrie de la breche, 1’équation de résistance au mouvement et 1’équation

de mouvement.

1.6.5 La morphologie de la bréche

La section transversale initiale de la bréche est celle d’une vallée étroite en forme
de «V ». Comme I’érosion progresse, la forme se change en section transversale

trapézoidale. Dans les modeéles numériques comme rapportés dans les travaux
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précédents sur les ruptures de barrage, la forme de la breche a ét€ supposée
rectangulaire, triangulaire, trapézoidale, parabolique ou semi-circulaire. Mais a partir
d’observations expérimentales, la section finale de la bréche est souvent considérée

comme étant trapézoidale.

1.6.6 L’érosion des sédiments et leurs transports

Le manque d’évidence expérimentale et une compréhension partielle du
transport de sédiment sous des conditions hautement dynamiques comme dans une
bréche de barrage, ont contraint beaucoup d'études rapportées jusqu'ici a recourir a des
formules de transport de sédiment applicables aux ruisseaux alluviaux comme la
formule de Duboys (1879), la formule de Schoklitsch (1934), la formule de Meyer-
Peter-Muller (1948) et la formule d’Einstein-Brown (Einstein, 1950). Ces formules sont
basées sur la théorie de la force tractrice, ¢’est a dire, le charriage de fond des sédiments
qui est une fonction de la contrainte de cisaillement moyenne, et sont applicables au

charriage de fonds homogenes dans les rivieres alluviales.

Les équations gouvernantes dans 1’érosion de bréche et le transport de sédiment
sont ’équation de continuité de sédiment, I’équation de mouvement de sédiment, et la

relation de contrainte de cisaillement avec le charriage de fond.

1.6.7 La stabilité des pentes de bréche

Les pentes latérales de la section de bréche deviennent instables durant la
rupture, lorsque la gravité et les forces dynamiques dues aux infiltrations deviennent
supérieures au frottement du sol et la cohésion. Celles ci ceédent causant ainsi
I'élargissement de la section de bréche. Plus grand est I’écoulement de la breche, plus

grand sera 1’érosion de bréche.
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Figure 1.1 : Relation entre le débit maximum (Qmax) et le volume (Vmax) pour les
barrages construits et naturels. (selon Evans, 1986)
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Figure 1.2 : Géométrie de la bréche dans les modeéles 1 et 2. (selon Macchione &
Sirangelo, 1988)
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barrage; b) vue de face; ¢) vue en plan. (d’aprés Giusepetti & Molinaro, 1989)
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Figure 1.4 : Comparaison des différents modéle d’évolution de la breche. (selon
Macchione & Sirangelo, 1990)



Figure 1.5 : Ecoulement par-dessus un déversoir a seuil large. (selon Brown &
Rogers, 1977)
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Figure 1.6 : Résumé des intervalles de la submergence naissante et de la transition
de Pécoulement noyé. (Chen & Anderson, 1986)
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Figure 1.7 : Section transversale du réservoir au niveau du barrage. (Fread &
Harbaugh, 1971)



99

bb ' ‘
& i FEFCR 4404 £ &8 %

Figure 1.8 : Vue de face d’un barrage montrant une formation de breche. (Fread,
1978)
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Figure 1.9 : Coupe d’un barrage montrant les séquences projetées d’une rupture
par débordement. (Fread, 1985)
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Figure 1.10 : Vue de face d’un barrage avec une breche. (Fread, 1985)



102

Figure 1.11 : Représentation schématique de la géométrie de la breche :
a) étape du début; b) étape deuxiéme. (selon Macchione & Sirangelo, 1991)
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Figure 1.12 : Vues de profil et vue de face d’une rupture de barrage. (selon Mojib,
1990)
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Figure 1.13 : Descripteurs géométriques du modéele de Mojib (1990).
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Figure 1.14 : Rupture progressive d’une digue par débordement. (ElQaser & Ruff,
1993)
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Figure 1.15 : Localisation de la section de controle d’une digue submergée.
(ElQaser & Ruff, 1993)



107

CHAPITRE I

OBJECTIF ET PLAN DE THESE

2.1 Généralités

Lorsqu’un barrage s’effondre, il en résulte une soudaine diminution du volume
d’eau stocké dans le réservoir qui en s’évacuant du réservoir, cette eau devient une
menace potentielle pour le territoire a I’aval du barrage. La rupture de barrage peut
occasionner des pertes de vie et matérielles. Dans les dernieres années, les exemples de
rupture de barrage dans le monde ont ét€ nombreux et les pertes résultantes trop €levées.
Comme résultat a ceci, des programmes de sécurité de barrage ont été développés dans

beaucoup de pays dans le monde depuis 1970.

A la suite de rupture de plusieurs barrages importants tels que Vajont, Malpasset,
Teton et Machhu 1, la rupture de barrage est devenue un sujet de grande préoccupation
au cours de ce siécle. Les organismes gouvernementaux et le grand public ont pris
davantage conscience du danger potentiel de crues catastrophiques pouvant résulter de
ruptures de barrages. De nombreux organismes publics, responsables de la sécurité de
barrages, ont déja imposé a des maitres d’ouvrage I’établissement et la publication de

plans d’alerte décrivant le risque potentiel d’un barrage existant.

L’analyse des risques de rupture de barrage doit passer nécessairement par la
compréhension des processus de rupture des barrages, pour cela des études physiques et
mathématiques ont été menées. Pour développer des modeles numériques. Ces modeles
permettent de simuler des ruptures de barrages en exploitation et obtenir les parametres

nécessaires pour s’assurer de la sécurité des barrages et établir des modeles d’évaluation
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des risques de rupture de barrage et des plans d’alerte et de secours en cas d’onde de

rupture de barrage.

Le recensement des ruptures de barrages survenues dans le monde fait apparaitre
deux processus de dégradation. Le premier est la submersion du barrage et son €rosion par
déversement comme celle qui a eut lieu récemment le 4 juin 2002 au barrage de Zeyzoune
en Syrie. La deuxieme est I'apparition et I'expansion d'un renard a travers I'ouvrage comme

il a été dans le cas de la rupture du barrage de Teton aux Ftats-Unis survenue en 1976,

Ce type de phénoménes a ét€ simulé sur modeles mathématiques & partir de
catastrophes réelles ou d'études sur modele réduit. Un certain nombre de programmes de
calcul ont été mis au point et permettent a un utilisateur averti d’analyser sur modéle
I’hydrogramme de crue de rupture de barrage. Ces programmes n’ont pu voir le jour que
lorsque des études ont €té€ faites sur la compréhension du processus de rupture des
barrages et qui ont permis de développer des modeles analytiques basés sur les données
historiques de ruptures ou des modeles numériques découlant des études physiques en

laboratoire du processus de ruptures de barrage.

Plusieurs méthodes ont été développées et chaque auteur, avec sa conception de
I’érosion de breche, établit des hypothéses pour évaluer I’évolution de la bréche dans le
temps afin de déterminer, le débit, le temps de rupture d’une digue et les conséquences

que cela entraine a I’aval.

2.2  Ohbjectifs

La revue de la littérature sur la modélisation de la formation de bréche par
érosion lors d’une submersion d’un barrage en terre, a révélé la complexité du processus
de formation de bréche et qu’étant données les hypotheses initiales fixées par les auteurs
des modeles physiques, les résultats sont loin d’étre uniformes s’ils sont comparés a un

méme cas de rupture de barrage.
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Les études prévisionnelles ainsi que I'analyse des catastrophes recensées ont montré
que la rupture d'un barrage en terre et/ou en enrochement ne peut étre que progressive,

qu'elle qu'en soit la cause, car elle est imputable & des phénomenes d'érosion.

Les connaissances sur les ruptures de barrages dues au débordement de crue
concernant actuellement surtout les principes de transport de sédiment dans les riviéres
et I’hydraulique de 1’écoulement par-dessus un déversoir. Une bonne compréhension du
mécanisme aSsocié au processus d’érosion de bréche est essentielle pour une meilleure

description de ce type de ruptures de barrage en terre.

Vu le manque de modéeles mathématiques ou numériques physiques ne fixant pas
au préalable le mode d’évolution de la bréche, I’objectif principal de notre recherche est
de développer un modele mathématique basé sur les considérations hydrauliques,
géométriques et géotechniques pour simuler I'érosion graduelle de la bréche sans avoir au
préalable fixé son mode d’évolution. Par la simulation d'un processus d'érosion couplé aux
conditions hydrauliques, on devrait arriver a suivre pas a pas la formation de la breche et
évaluer la vraisemblance des hypotheéses proposées par d'autres auteurs. 1l est important de
modéliser la breche parce que c'est la bréche qui gouverne completement 'hydrogramme
de rupture d'une digue. Ce qui nous intéresse dans cette étude et que nous traiterons c'est

I'érosion de surface initi€e a la créte de la digue ou au talus et sa propagation.

Notre modele mathématique traite seulement de la rupture d'une digue par
érosion lors d’une surverse par-dessus sa créte et de la confrontation des résultats avec

I’essai sur modele réduit mené en laboratoire sur une digue en terre.

Avec ces objectifs, une expérience est planifiée pour étudier en laboratoire le
processus de formation de bréche par érosion d’une digue homogene en moraine lors
d’une surverse. Les connaissances ainsi acquises, serviront a développer un modéle
numérique pour ’estimation des débits d’eau, la détermination de la courbe de remous, de
la vitesse et de la contrainte de cisaillement de 1'écoulement déversant sur la digue, du taux

d'érosion et du profil de la digue a chaque pas de temps jusqu'a la rupture complete de celle
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ci. Une fois ces connaissances incorporées dans un modele numérique de rupture, il est
possible de tester et de valider les résultats des simulations de rupture de barrages par
surverse, confrontant les résultats expérimentaux mesurés a ceux calculés par le modele

numérique sur le méme ouvrage et a en tirer les conclusions et les recommandations.

2.3  Plan de la these et présentation des articles

Cette thése comporte une introduction englobant plusieurs aspects des barrages
et des ruptures de barrages dans le monde et une conclusion des différents résultats

obtenus.

L’introduction inclue les types, les causes, les modes et la description du

mécanisme de rupture de barrage.
La these est formée aussi de cing chapitres comme suit :

Un chapitre sur la revue bibliographique des modeles numériques. Plusieurs
modgles mathématiques existants sont revus dans ce chapitre 1. Ces modgles donnent un
portrait de I’évolution dans la technologie et de la régle de I'art. Donc, une revue
bibliographique a été faite sur une vingtaine de méthodes empiriques et de modeles

numériques.
Un deuxiéme chapitre comportant les objectifs et le plan de la these.

Un troisieme chapitre qui est un résumé de I’état des possibilités de prévision de
la bréche et de son hydrogramme transmis dans la vallée en aval. L’évaluation de la
technologie de modélisation de la bréche de barrage est basée sur les composants des
modeles et leurs parameétres, les conditions des données d’entrée de mé€me que les
conditions initiales. Pour évaluer les méthodes les plus courantes (cing au total) celles ci
ont ét€ programmées dans un seul outil informatique BRECHE et leurs résultats

respectifs ont été comparés. Elles sont appliquées a un cas de rupture de la digue « Cut-
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away » sur la riviere des HA! HA! au Saguenay survenue en juillet 1996 et les résultats
sont comparés. Ceci est présenté dans un article intitulé « Les prévisions des bréches
de rupture des barrages restent difficiles », publié dans le Canadian Journal of Civil

Engineering en février 2001 (Zerrouk et Marche, 2000).

Un quatrieme chapitre sur 1’essai en modele réduit en laboratoire concerne la
rupture par surverse d’une digue homogene de revanche en moraine. Le mécanisme de
développement et de progression de la bréche adopté dans les modeles de calcul des
ruptures de barrages est différent du mécanisme de formation et d’érosion de bréche
obtenus sur cette digue expérimentale. A 1’aide de I’outil informatique de prévision
BRECHE regroupant cing méthodes, et des données recueillies sur la rupture de la digue
d’essai, une analyse comparative des résultats obtenus par prévision et de ceux issus du
modele en laboratoire est présentée et discutée. Ce quatrieme chapitre est présenté sous
forme d’article intitulé « Une contribution expérimentale a I’étude de I’érosion d’une
digue en terre par submersion et son analyse », soumis pour publication dans la

Revue des Sciences de I’Eau en 2003 (Zerrouk et Marche 2003a).

Un cinquieme chapitre consacré au développement du modele numérique
EROBAR de formation de breche sur un barrage en terre durant un déversement de crue
par-dessus ce dernier. Le processus de formation de bréche dans un barrage en terre
étant trés complexe, il y aura une formulation en deux étapes du modele EROBAR qui
seront couplées par la suite. Une étape traite de I’hydraulique de 1’écoulement, de
I’érosion verticale et de I’évolution longitudinale du profil du barrage et la deuxieme
étape introduit I’élargissement de la bréche en se basant sur I’instabilité des joues de la
breche. La validation du modele EROBAR a été faite en 'appliquant sur la digue
d’essai en laboratoire présentée dans le chapitre 4, sur plusieurs barrages en terre
homogenes a grande échelle avec ou sans protection aval et sur des digues zonées. Ce
chapitre est présenté sous forme d’article intitulé « Une modélisation théorique

nouvelle de la rupture par submersion d’une digue en terre et sa validation »,
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soumis pour publication au Canadian Journal of Civil Engineering en décembre 2003

(Zerrouk et Marche 2003b).

Le sixiéme chapitre contient la discussion de tous les résultats obtenus lors des

analyses sur la formation de bréche sur une digue par submersion.

Une conclusion vient compléter cette these et dans laguelle nous trouverons les
recommandations et les travaux futurs de recherche expérimentale et de modélisation

pour d’autre développement du modéle EROBAR.
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CHAPITRE III

LES PREVISIONS DES BRECHES DE RUPTURE DES BARRAGES RESTENT
DIFFICILES

Abstract

The validity of dam failure is based on the appropriateness of the expected
failure mode. Failures of earth-fill structures show the importance of choice of breach
parameters for failure evaluation and consequences. This paper summarizes the state of
the possibilities for forecasting the breach and the resulting hydrograph in the
downstream valley. It describes the most current methods, applies them on a failure case
observed in Saguenay region, Province of Québec, and compares the results.
Considering the large uncertainty margin on the results, the paper allows one to
understand why breach forecasting must not, in the current state of knowledge, be part
of the safety study process, and that it is preferable to stay with a definition for breach
based on a rule intelligently applied with respect to the case, the structure, and its

composition.



114

3.1 Résumé

La validité des études de rupture de barrage repose sur la fiabilité du mode de
rupture appréhendé. Les ruptures d’ouvrage en terre et enrochement montrent
I’importance du choix des parametres de bréche dans 1’évaluation des conséquences de
rupture. Ce présent article résume 1’état des possibilités de prévision de la bréche et de
I’hydrogramme transmis dans la vallée en aval. I décrit les méthodes les plus
courantes, les applique 2 un cas de rupture observé au Saguenay en juillet 1996 et
compare les résultats. A la lumiére de la grande marge d’incertitude observée dans les
résultats, il permet de comprendre pourquoi la prévision de la bréeche ne doit pas dans
I’état des connaissances actuelles faire partie de la démarche des études de sécurité et

qu’il vaut mieux s’en tenir a une définition de celle-ci basée sur une norme appliquée

intelligemment en fonction du cas, de ’ouvrage et de sa composition.

32 Introduction

Il existe prés de 50 000 grands barrages dans le monde, construits pour exploiter
le potentiel énergétique des rivieres, contrdler les crues, irriguer les terres agricoles,
alimenter les populations en eau potable, limiter les étiages et favoriser le
développement récréo-touristique. Pour une grande partie de la population, les barrages
sont essentiels et contribuent au développement économique et a la satisfaction des

besoins essentiels.

La présence des barrages accroit généralement la sécurit€é quotidienne des
populations vivant en aval mais les risques de rupture existent et certaines ruptures de
barrage ont engendré des catastrophes majeures, au lourd bilan: Johnstown, USA, 2209

morts en 1889, Malpasset, France, 420 morts en 1956, etc.
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Les statistiques récentes relatives aux ruptures de barrages révelent que 200
ruptures de barrages ont eu lieu au 20° siecle, et qu’elles ont été responsables de la mort
de plus de 8000 personnes et des dommages de plusieurs milliards de dollars (Jansen
1980). En fait, les derniéres compilations montrent que la probabilit€¢ de rupture d’un

barrage durant sa durée de vie de 100 ans est de 1% environ (Laginha Serafim 1981).

Le risque de rupture est plus élevé pour les barrages en terre et enrochement que
pour les barrages en béton et les deux causes majeures de rupture sont les problemes de
fondation et I’érosion par déversement sur la créte. Ce dernier cas intervient en
particulier lorsque la capacité d’évacuation des crues de I’aménagement est insuffisante,
trop longue a atteindre en raison des mécanismes de levage des vannes inappropri€s ou

affectés par un amoncellement de débris créant obstruction.

La sécurité des barrages est depuis longtemps une préoccupation pour les
spécialistes en barrage, et pour de nombreux propriétaires d’ouvrages. Au Canada, Ia
profession se donnait il y a quelques années par le Canadian Dam Safety Association un
ensemble de recommandations a ce sujet (C.D.S.A. 1995). Depuis, au moins trois
ruptures de barrage ou de digues ont eu lieu dans la région du Saguenay au Québec

(Commission Nicolet 1997) et ont amené le gouvernement du Québec a proposer un

projet de loi sur la sécurité des barrages.

Toutes ces initiatives visent a accroitre la sécurité des ouvrages en leur assurant
tout d’abord un minimum d’attention et d’entretien mais aussi en se préparant de facon
adéquate a leur rupture éventuelle. La loi inciterait ou forcerait chaque propriétaire de
barrage a prévoir I’ampleur de la crue induite par la rupture éventuelle de ses ouvrages,
lors de périodes d’apports normaux ou exceptionnels a ses réservoirs. Elle inciterait
chaque municipalité touchée par les zones potentiellement inondées a se doter d’un plan
d’urgence adapté aux ruptures envisagées et donc au temps d’arrivée et a la cote
maximale des eaux selon I’inondation appréhendée. Les outils de prévision des

écoulements de rupture de barrage existent bien depuis une centaine d’années (Ritter
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1892) mais ont bénéficié de raffinements progressifs (Dressler 1952, Pohle 1952). De
nombreux modeles numériques de propagation de 1’onde de rupture en vallée ont ét€
développés et plusieurs laboratoires ont en recours aux lois de similitude dans I’étude du
phénomene (Dussault et al 1981). L’expérience acquise dans ce domaine montre
clairement que la prévision fiable des zones a évacuer et du temps d’évacuation
disponible dépend essentiellement de trois facteurs : (1) I’élévation initiale de I'eau dans
le réservoir; (2) la grandeur de la bréche créée dans I’ouvrage; (3) la durée de formation
de cette bréche. Ces conclusions sont bien documentées dans la littérature technique

spécialisée (Rousselle, J. 1990).

On constate donc que la définition de la zone a risque relative a la rupture d’un
barrage est sujette au scénario de rupture adopté pour prévoir I’écoulement engendré,
alors qu’elle conditionne grandement les mesures a envisager dans le plan de protection

civile que I’on s’appréte a demander aux responsables locaux.

Jusqu’a présent, les propriétaires d’ouvrages qui ont pris I'initiative de produire
une étude de sécurité pour leurs barrages ont décidé eux-mémes du choix de ces trois
paramétres. Pour certains, ce choix résulte de I’application d’une norme interne (Hydro-
Québec 1988) ou de I’acceptation d’une norme externe. Pour d’autres, il est le résultat

d’une analyse propre a chaque ouvrage, a son comportement et a sa gestion.

L’une des pratiques courantes dans la sélection du niveau du réservoir a la
rupture consiste, conformément a la recommandation de C.D.S.A., a4 se placer en
situation de crue maximale ou de rupture d’un ouvrage en amont. Le niveau a la rupture
peut alors étre choisi en fonction de normes de stabilité (hauteur maximale envisageable
au-dessus de la créte des ouvrages) ou défini comme le niveau maximal atteint pendant
la crue dans le réservoir. Les conséquences anticipées en aval peuvent dépendre

grandement du choix de ce premier facteur.

Mais la breche et son développement restent les sources d’incertitude les plus

importantes lorsque 1’on étudie la sécurité des ouvrages en enrochement ou celle des
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ouvrages en béton dont les appuis sont en remblai. Pour les ouvrages entierement en
béton, I’effacement total de I’ouvrage en un temps treés court (typiquement 6 minutes)
est généralement considéré comme réaliste et sécuritaire. Le choix a faire n’est pas aussi

automatique pour les ouvrages en terre.

La grandeur de la bréche et son rythme de développement gouvernent presque
entierement le débit maximal transmis dans la vallée, son mode de propagation, la durée
de la crue, ’ampleur des phénomenes de transport des débris et d’érosion anticipé et le
mode de vidange du réservoir. Pour les petits réservoirs, c’est le temps de formation de
la bréche qui influence de facon importante la valeur du débit de pointe transmis dans la
vallée. Mais ce débit maximal, moins brutalement variable dans le temps, dépend
surtout de la largeur de bréche pour les grands réservoirs (Singh et Snorrason 1982).
Comment peut-on alors choisir “correctement” le mode de rupture le plus appropri€ aux

études de sécurité d’un ouvrage en terre ou en enrochement ?

Apres avoir rappelé 'importance du choix des paramétres de bréche dans la
validité des études de rupture, le but du présent article est de résumer dans une premiere
partie, ’état de certaines méthodes existantes pour prédire la formation de la breche et
I’hydrogramme de rupture transmis en aval. Dans une deuxieme partie, c’est de
comparer les résultats obtenus par ces différentes méthodes a ceux d’un cas de rupture
réellement observé au Saguenay. Enfin dans une troisieme partie il s’agit de déduire
quelques conclusions pratiques quant aux méthodes actuellement utilis€es pour établir
les zones d’inondation maximales en cas de rupture de barrage a la lumicre des

incertitudes démontrées.

3.3  Méthodes de prévision du développement de la breche

De nombreuses méthodes ont ét€ proposées pour prédire le comportement de la

bréche en formation dans un ouvrage. Certaines sont empiriques et souvent basées sur
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I’analyse détaillée de ruptures observées. D’autres sont plus directement formulées pour

suivre les mécanismes de rupture.

Fread (1984b), Froehlich (1987) et Singh et Quiroga (1987) ont produit des
études de corrélations pour déterminer la largeur finale de la bréche, sa forme
trapézoidale, son temps de formation et le débit de pointe engendré a la bréche, mais

n’envisagent I’'usage de ces relations que dans le cadre d’études préliminaires.

Les méthodes les plus prometteuses prennent en compte localement I’interaction
réelle entre les apports en eau au réservoir, les caractéristiques géotechniques des

ouvrages et le potentiel d’érosion et de transport de 1’écoulement dans la bréche.

Depuis les travaux de Harris et Wagner (1967), 22 modeles de formation de
bréche dans une digue ou un remblai ont été recensés, chacun ayant ses hypotheses, ses
particularités et limites d’application, ses parametres les plus significatifs souvent reli€s
aux mécanismes de rupture préconisés. Quatre d’entre eux ont €té retenus et introduits
dans un méme outil informatique, nommé BRECHE. Celui-ci regroupe les modeles de
Cristofano, Harris et Wagner, Fread et Singh et Scarlatos. Leurs résultats seront
comparés a ceux, plus paramétriques de DAMBRK utilisés selon les recommandations

de Fread (1988).

Les modeles ont été rassemblés dans un outil informatique unique pour que
Vinterprétation des données ne soit pas un facteur de divergence dans les résultats
obtenus. Toutes les méthodes utilisent donc, dans le méme ensemble de données
décrivant physiquement le site étudié, les seules données qui leur sont nécessaires, et
toutes les données de cet ensemble sont indépendantes. Compte tenu de ces
particularités, les données descriptives d’un site dont on analyse la formation de bréche
par érosion dans la digue par les méthodes retenues sont données au tableau 3.3. Les

cing méthodes comparées sont résumées ci-dessous.
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Note : Lorsque le systéme impérial d’unités est mentionné comme celui dans lequel doit
étre utilisée une formule, les unités correspondantes sont : Longueurs, hauteurs (pi);

vitesses (pi/s); volumes des réservoirs (acre.pi); débits (pi¥/s); contraintes (1b/pi?).

3.3.1 Méthode de Cristofano

Cristofano fait partie des premiers chercheurs a avoir développé une formule
d’érosion pour la formation d’une breche par déversement dans un ouvrage en terre
(Cristofano 1965). La méthode permet de prévoir I’évolution de la bréche dans
I’ouvrage en fonction temps. Elle ne fait pas intervenir explicitement les caractéristiques
géotechniques particulieres de I'ouvrage sauf I’angle de frottement développé ¢4 du sol.

La formule d’érosion s’écrit :

% =Kcexp) - S 3.1

Dans laquelle gsest le débit spécifique de sol arraché (m?/s), q le débit spécifique
d’eau par la breche (m?s), K. une constante de proportionnalité, £ la longueur du canal

de breche (m), H la charge hydraulique au-dessus du fond de breche (m).

Cristofano considere comme hypothese fondamentale que la bréche est
trapézoidale, que sa largeur est constante et que la quantité de matériau érodé sur les

parois latérales de la bréche est négligeable.

Cristofano recommande d’utiliser un angle ¢4 de Pordre de 11 a 15° et une
constante K. de 1.0 si le remblai est stable, si sa cohésion développée est de ’ordre de

19 150 N/m” et si la compaction mesurée est de I’ordre de 95 760 N/m’. Pour toute autre
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caractéristique du barrage, aucune indication n’est fournie pour modifier ¢4 et K.. Basée
sur cette formule 3.1, la méthode de Cristofano consiste a2 démarrer le calcul a partir du
premier €écoulement commengant a déverser sur I'ouvrage et a choisir un incrément
d’approfondissement du canal de breche dh. Cet approfondissement correspond a un
volume de sédiment érodé€ par unité de largeur V,. Le débit d’écoulement moyen q par
unité de largeur pendant cette phase d’érosion peut étre €évalué par la formule des

déversoirs a seuil épais

3
q = CH % 32

C = 1,7 en systéme métrique (2,9 en systeme impérial), et conduit par la formule

3.1 au débit solide g5 que I’écoulement peut arracher a I’ouvrage.

Le rapport Vi / qs = At fournit I’intervalle de temps nécessaire pour que le canal
de bréche s’approfondisse de dh. Etape par étape, on peut donc obtenir la fonction h(t)

montrant I’approfondissement de la breche.

La méthode de Cristofano ne fournit aucune hypothése d’élargissement de
breche. Le débit de bréche Q(t) sera donc déduit de la loi d’approfondissement h(t) et

d’une hypothese de croissance de la largeur établie par I'utilisateur.

On retrouve dans la littérature deux applications concrétes de la méthode de
Cristofano. La premiére application a servi a prédire I’hydrogramme de rupture du

barrage Porcupine (USA) et a vérifier si cette rupture mettrait en danger le barrage de
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Hyrum situé en aval (Bay et Miller 1965). C’est a 1’aide de cette application que la

programmation de la méthode introduite dans BRECHE a été validée.

La figure 3.1 rappelle les caractéristiques de la coupe transversale du barrage, ses
dimensions principales et 1’état initial de la retenue. La figure 3.2 montre les évolutions
comparées de 'hydrogramme a la bréche selon les auteurs et nos calculs. On retrouve
donc la forme caractéristique de la courbe de débit prévue a la bréche avec son palier
intermédiaire correspondant au recul de la bréche en formation vers 1’amont, puis
I’érosion rapide. En prenant un angle de frottement développé de 12,6°, on retrouve
précisément la valeur de 10 475 m’/s citée dans le texte original de Bay et Miller (1965),
pour un temps de formation de 18,2 min. Comme le suggéraient ces auteurs, la bréche
est supposée débuter avec une largeur de 15,24 m jusqu’a une profondeur de 12,20 m et
s’élargir 2 30,48 m 2 partir de 21,34 m de profondeur jusqu’a la fin de la rupture (fig.
3.1).

La méthode présente des inconvénients. Elle ne permet pas de prévoir la largeur
de la breche au proportion du débit et elle semble trés sensible au choix de I’angle de
frottement développé ¢4 qu’aucun critére précisément énoncé ne permet de documenter.
Une deuxiéme application intéressante de la méthode par Lou (1981) sur la rupture du

barrage Teton (USA) porte aux mémes commentaires.

3.3.2 Méthode de Harris et Wagner

En se basant sur une formule de charriage développée par Schoklitsch (1934),
Harris et Wagner (1967) ont présenté une modélisation originale du mécanisme de

formation de bréche dans un barrage en terre.

La méthode de calcul de Harris et Wagner est résumée a la figure 3.3. Elle
suppose que durant tout son développement, la bréche reste de section parabolique et

que 1’écoulement y est critique. En retenant une loi spécifique exprimant la relation
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entre la largeur de bréche T et sa profondeur critique D égale a 75% de la charge

hydraulique H a la breche, soit

T - 3,75 D 33

D — 0,75 H 3.4

et en utilisant les formules courantes applicables aux écoulements critiques sur

seuil parabolique, on obtient successivement la section d’écoulement A

A=0,66 DT .,

et le débit critique (systéme d’unités impériales) :

3
g4 =5.54 H>'? 3.6

Q. =
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Enfin, Harris et Wagner supposent que le canal de section parabolique
constituant la bréche se développe selon un angle de pente de fond constant ¢ variant

entre 5° et 20° selon le type de matériau constituant I’ouvrage.

Dans ces conditions, le débit solide d’arrachement permettant I’érosion de

breche est donné en systeme impérial (formule originale) par

0, 86.7 5V
S o= ig == 3.7a
0 Tiy rg9)” =+
ou en systeme métrique
Q, _ 2156 (te )" 14
= 1g9)” =—- 3.7b
Q0 Jdy, 4

Dans cette formule, Qs représente le débit solide d’érosion (en m/s), Q le débit
d’eau passant la bréche (en m’/s), d le diamétre moyen du matériau du remblai (en m), Y,
le poids volumique de ce matériau (en N/m?), V; le volume de sol arraché pendant un
temps dt et V le volume d’eau étant passé par la breche pendant le méme temps. La
méthode consiste a calculer d’abord la constante représentant, pour le cas étudié, la
valeur de Q¢/Q dans I’équation 3.7a et 3.7b, puis a choisir une profondeur de bréche D
et a établir les valeurs correspondantes de la longueur de canal de bréche L, de sa
section A et de son volume V. Ce volume représente le volume de matériau arraché

pendant I’approfondissement de la bréche a D. En entrant la valeur de V dans I’équation
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3.7aet 3.7b, on trouve V, le volume d’eau qui est passé par la bréeche pendant cette étape
de creusement. Comme on connait la charge hydraulique initiale H et le débit Q permis
pour cette charge, le quotient V/Q donne le temps requis pour que la bréche atteigne
cette profondeur D. On repart alors un nouveau calcul en choisissant une deuxi¢éme

profondeur D.

Etape par étape, la bréche s approfondit mais s’élargit selon le mode imposé et
les volumes érodés calculés ici tiennent compte de I’érosion des parois latérales du canal

de bréche contrairement aux calculs de la méthode de Cristofano vue précédemment.

La méthode de Harris et Wagner a ét€ appliquée aux ruptures des barrages de
Folsom et Apishaba (Harris et Wagner 1967) par les auteurs eux-mémes pour en donner
une illustration. Programmeée et intégrée au systéme de prévision BRECHE, elle a €té
appliquée selon les données de Harris et Wagner au premier cas. La figure 3.4 montre la
comparaison entre les résultats de Harris et Wagner et ceux de BRECHE. Le démarrage
du processus d’érosion joue un role prépondérant sur le temps de rupture prévu, comme
le montre la figure 3.4. A titre de validation complémentaire, le cas de Apishaba simulé
avec BRECHE a donné un temps de rupture de 145 minutes comparé au temps de 134,5
minutes trouvé initialement par les auteurs et deux débits maximums identiques de 10
500 m’/s. BRECHE reproduit le débit de pointe (3180 m¥s vs 3375m¥s) avec 45
secondes de retard sur un phénomene de qui se développe en 45 secondes. Les deux
méthodes prédisent la méme pointe apres 45 secondes, sauf que BRECHE le prédit 45
secondes apres celle de Harris et Wagner. Dans la littérature, un modele BRDAM basé
sur le travail de Harris et Wagner (1967) est proposé par Brown et Rogers (1981) et

suppose un débit initial de breche.

3.3.3 Méthode de Fread

N

A travers un programme de simulation nommé BREACH, Fread (1984b),

proposait une méthode de calcul de la formation de la bréche par déversement et érosion
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en créte dans un ouvrage en terre. Le mécanisme de formation de la bréche adopté
comporte deux étapes, présentées a la figure 3.5.

Durant la premiére étape, le dépassement du niveau de la créte par I'eau
engendre ’érosion du parement aval de I'ouvrage et permet a la bréche de remonter
jusqu’au parement amont. Commence alors la deuxieme phase ol I’ensemble
s’ approfondit.

Le canal de bréche a donc la pente de cette face aval et le débit a 'entrée y est
calculée par la formule des déversoirs a seuil €pais, utilisée ici en systéme impérial

d’unités.

0=3B, (H-H )" 18

Dans laquelle B, est la largeur de bréche a chaque instant et son évolution est discutée
plus bas. H est I’élévation de I’eau et H, est I’élévation du fond de breche.
Ce débit engendre un écoulement uniforme quasi-permanent dans le canal de

bréche dont on évalue le coefficient n de Manning a partir de la relation de Strickler
(1923)

d5() 1/6
n=0,034 ——
&3 .

Le débit solide calculé pour faire évoluer le canal de bréche est évalué par la

formule de Meyer- Peter et Miiller (1948), sous la forme (systéme impérial) :
15
Q,=aP(SR-7,) 3.10

Dans laquelle Qs est le débit solide en (pi3/s), o est une constante égale & 27.5, P est le

périmetre mouillé du canal (pi), R son rayon hydraulique (pi), S sa pente égale a celle du
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parement aval du barrage, T. la contrainte de cisaillement critique du matériau de
I’ouvrage.

Cette contrainte est évaluée par la formule
TC —_— 0,0003 dso CV 3.11

Dans laquelle C, est un facteur d’ajustement au couvert végétal (1 sans couvert végétal).

Ce modele de Fread tient compte de 1’élargissement de la bréche de deux fagons.
La premiere, basée sur les observations faites en nature, suppose une breche
rectangulaire dont la largeur croit linéairement avec la profondeur critique y. de

I’écoulement 2 la breche par la formule :

B=B,y, 3.12

Ou B, est un facteur empirique variant de 2,0 a 2,5 et y. est donné par :

yC:A(H_HC) 3.13

Ou H, est I'élévation du fond de breche et H I’élévation de ’eau.

y. peut étre remplacée par la profondeur normale y, de I’écoulement pour le cas
d’un barrage constitué d’une masse de sol résultant d’un glissement de terrain et
engendrant un canal de breche plus long.

La largeur de base de la bréche ne croit plus a partir du moment ol
I’approfondissement de la bréche entraine une instabilité des talus de la bréche. La

bréche devient alors trapézoidale (voir fig. 3.5).
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L’élargissement de la bréche peut étre calculé d’une deuxiéme facon en tenant
compte de I’instabilité dans la pente latérale de la breche. Le canal de section initiale
rectangulaire, devient alors un canal trapézoidal d’angle de paroi a (fig. 3.5).

La validation de la programmation de cette méthode a été réalisée sur la
simulation de la formation de la bréche dans le barrage de Mantaro (Pérou) utilisée par
Fread (1984b) lui-méme.

Le 25 avril 1974, un volume de 1585,5 x 10° m® de terre glissa dans la riviere
Mantaro et forma un lac dont la profondeur a atteint 170 m environ. Le débordement de
ce lac se fit du 6 au 8 juin. Il créa tout d’abord un petit canal le long du talus aval, long
de plus de 1 km, puis la bréche s’agrandit rapidement en 6 a 10 heures. C’est cette phase
de la formation qui est reproduite par le modele numérique proposé.

Le débit maximal de bréche trouvé par Fread était de 9909 m’/s, alors qu’il
employait un n de Manning de 0,020 pour la rugosité du chenal d’écoulement, mais
pouvait atteindre 13 590 m’/s pour n = 0,022. Nos calculs donnent 9918 m’/s dans le
premier cas. Le temps d’obtention du débit maximal donné par Fread était de 64 heures
(origine 6 juin a Oh00). Il est établi par notre calcul a 65,5 heures. Les erreurs cumulées
sur les phases intermédiaires du calcul expliquent aisément les faibles différences
notées.

La figure 3.5 montre Ia progression de la bréche dans le terrain et la figure 3.6

donne une comparaison des hydrogrammes de rupture produits.

3.3.4 Meéthode de Singh et Scarlatos

SINGH et plusieurs de ses collaborateurs ont développé au cours des années un
modele d’érosion de bréche dans les barrages en terre, nommé BEED (Quiroga et Singh
1987, Scarlatos et Singh 1986, Singh et Quiroga 1987 et Singh et Scarlatos 1987a et
1987b). Le modele prédit le débit d’eau, le débit solide d’érosion et la forme de la
breéche a chaque instant depuis le début du déversement sur la créte de ’ouvrage.

Le modele traite des processus d’érosion ayant lieu sur la créte et sur le parement

aval de ’ouvrage de maniére indépendante, et fait évoluer le canal de bréche et la breéche
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en créte a des taux différents puisque les vitesses d’écoulement et les cisaillements y
sont différentes. Durant tout le processus d’érosion, la largeur de la bréche est
gouvernée par un facteur d’€largissement imposé par I'usager; ce facteur met en relation
la largeur et la profondeur d’écoulement dans la bréche.

La figure 3.7 montre la définition géométrique des parameétres de la bréche et du
barrage. Durant 1'érosion, le niveau minimal de la créte dans la bréche subit
I’approfondissement Dy tandis que le canal de bréche suit le recul D,. Selon la logique
de BEED, lors du déversement, le débit liquide est évalué a tout moment par la formule

des déversoirs trapézoidaux a seuil épais
1.5 2.5
Q=Cd[C,b(h—z) +C, s(h—z) j 3.14

dans laquelle b est la largeur de base de la bréche (m), h est I’élévation (m) de 'eau a
Pinstant t, z est ’élévation (m) du fond de bréche a t, s est la pente des parois de breche,
C; est le coefficient de débit de la partie rectangulaire de la breche (1,7 m'¥/s), Cyest le
coefficient de débit de la partie triangulaire de la breche (1,2 m”z/s), Cgaest le coefficient
de débit global du seuil (0,5 4 0,6).

Ce débit est corrigé si nécessaire par un facteur tenant compte d’une submersion
possible de I’écoulement dans le canal de bréche par P’aval.

Connaissant a tout instant le débit liquide passant la créte et le canal de breche, il
est possible d’évaluer la profondeur normale d’écoulement sur I’ouvrage et dans Je canal
de bréche. Pour ce dernier si ’écoulement est torrentiel, le calcul de sa profondeur est

fait a partir de la formule
Q=C, A[Rtan B]" 3.15

dans laquelle Cy, est le coefficient de Chezy (m” 2/s), R est le rayon hydraulique (m), A

est la section d’écoulement (m”), tan P est la pente le long du parement aval du barrage.
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Connaissant les caractéristiques de 1’écoulement a un instant donné, une
estimation des débits sédimentaires €rodé€s est faite séparément pour la breche en créte et

le canal de bréche. La formule de Einstein-Brown (Brown 1950), utilisée pour ces deux

0.5
g, =7, KKZ?'IJ g D} 316

ol g est le débit solide massique potentiellement transporté par unité de largeur de la

calculs est :

bréche (kg/m/s), ® une fonction adimensionnelle du taux de transport, K une constante
adimensionnelle définie plus bas, Y le poids volumique des matériaux (kg/m?), v le
poids volumique de I’eau (kg/m3 ), Ds le diametre caractéristique des sédiments (m), g
I’accélération de la pesanteur (m/s”)

La constante K est calculée a partir de la viscosité cinématique de I'eau v,

comme suit :

05 0.5

Ko|2, v et 3.17
3

La fonction @ est calculée a partir du paramétre de cisaillement adimensionnel

de Shields y :
1 T
<D=f[—j=f(-——) 3.18
w (v.,-7)D,

La relation entre le taux de transport ® et le parametre de cisaillement est une

fonction définie par zone :
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1.5
—1— < 0,09 &= (i - O,ISSJ 3.19a
4 4
1 3
0,09 < — < 135 b =40 (~j 3.19b
4 v
1 1Y°
— > 1,35 O=C, | — 3.19¢
4 4

ol C; et e sont des constantes adimensionnelles.

Pour plusieurs cas historiques de rupture rapportés dans la littérature, une valeur
autour de 1,2 pour e semble raisonnable. La valeur correspondante de C; serait égale a
140.

Lorsque les débits solides sont estimés pour la bréche et le canal de breche,

I’affouillement est calculé par :

g, M

AZ=—T2"
;/l"(l——p)é

3.20

ol AZ représente alors la descente moyenne (m) des fonds pendant I'intervalle At et p
est la porosité des matériaux affouillés et ¢ la longueur de la section Lp, du canal de
bréche Lg (m).

Autant pour la section de bréche que pour le canal de bréche, les longueurs Ly et

L4 (m) varient selon la position de Iintersection obtenue instant aprés instant, selon la
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position des deux lignes de fond (Fig. 3.7). L’élargissement de la bréche est traité en
tenant compte de 1’équilibre de ses pentes selon la méthode de Chugaev (1966). Un
facteur d’élargissement x est calculé comme le rapport de la largeur initiale de la bréche
a la hauteur hydraulique de I’écoulement et imposé pour le reste du calcul.

La validation est faite sur le barrage de Mantaro (Huaccoto), utilisé €galement
par Singh et Scarlatos (1987a), avec un facteur x de 0,4. Les autres données particulieres
considérées par ces auteurs et qui entrent dans le calcul sont montrées sur la figure 3.7.

Le débit maximal considéré par les auteurs était de 16 000 m’/s et le temps de
rupture voisin de 63,75 heures (origine 6 juin 4 0h00). Nos simulations conduisent a un
débit maximal de 16 020 m*/s et obtenu 2 65,87 heures. A la fin de I’érosion, la bréche
trouvée par les auteurs avait une largeur en créte de 167 m et se compare bien a celle
déterminée de 160,2 m par nos calculs. La pente latérale des cotés de bréche s’est
stabilisée dans les deux cas a 1V:1,67 H.

La figure 3.8 montre les hydrogrammes de rupture prédits.

3.3.5 Formation de la bréche dans le modéle DAMBRK

Le modele de prévision des crues de rupture de barrage développé par le
National Weather Service (Fread 1984,1984b, 1988) comporte une fonction de prévision
de la formation de la bréche par déversement sur 1’ouvrage. Cette fonction est plus
simple que celle des autres modeles étudiés précédemment puisqu’elle ne tient pas
compte du couplage entre I’écoulement induit dans la bréche et le taux d’érosion de
celle-ci. La méthode consiste & imposer ou a sélectionner la valeur de quatre paramétres
fondamentaux : T le temps de formation de la bréche, b, 1a largeur finale du fond de
bréche, Z la pente des c6tés de breche et hy, la cote finale du fond de breche.

Le développement de la bréche se fait & un rythme régulier entre t =0 et t =T,

selon les lois

t P
h, =h, —(hy —hy, )(“) 321



Dans lesquelles hy, est 1a cote du fond de bréche (m), hq la cote de créte du barrage (m),
bpm la cote finale du fond de breéche (m), t le temps calculé depuis le début de la
formation de bréche (hr), T le temps de formation imposé (hr), b; la largeur instantanée
du fond de bréche (m), b, la largeur finale de la bréche et p un exposant utilis€ pour
introduire une non linéarité du processus d’érosion.

Comme on peut le voir a la forme des équations, le développement de la breche
dépend trés fortement des choix posés sur les variables T, b,, hym et dans une plus faible

mesure Z.

Utilisée a des fins prédictives, la méthode nécessite une prémisse sur T et b,,
qu’il est possible de calculer a 1’aide des résultats de MacDonald et Landgridge-
Monopolis (1984) et Froehlich (1987); ceux-ci portaient sur I’analyse de plus de 40
bréches développées dans des ouvrages en terre et enrochement de différentes hauteurs

et dont la capacité des retenues étaient connues. Deux équations en ressortent. La

premiere permet de prévoir la largeur moyenne b (pi) de bréche (systeme impérial)

b=95k (V. i) 323

Ou V, représente le volume du réservoir (acre-pi).

La deuxié¢me donne une estimation de son temps de rupture

T=059 V™ /hY 3.24
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Ces expressions sont empiriques et doivent étre utilis€es en systeme impérial. Le
parametre K, est toujours pris égal a 0,7 dans le cas des débordements par la créte. Ce
mécanisme de formation permet donc d’aboutir lui aussi a un hydrogramme de rupture.
Le débit est calculé a chaque instant selon la formule des seuils épais, et tient compte
d’une correction de vitesse d’approche et d’une correction pour effet de submergence en
aval.

Il est certain que le modele ainsi constitué permet par ajustement des parametres
T et b, de retrouver aprés I’événement, le débit de rupture avec une bonne précision.
Mais le but principal de ces méthodes est de prévoir les formes de bréche avant la
rupture. C’est dans cette optique que nous avons traité le cas de Buffalo Creek pour
validation. Le 26 février 1972, le barrage de Buffalo Creek (hauteur de 12,2 m),
constitué de résidus, a laissé échapper quelques 600 000 m® d’eau en moins d’une heure.
Selon Fread (1984a), la meilleure reconstitution du phénoméne a été€ obtenue pour un
temps de formation de bréche de 24 moinutes en considérant une largeur de bréche de
52,0 m. Le débit maximal calculé était alors de 1745 m’/s. BRECHE redonne ces
valeurs si on prend ce temps et cetie largeur de bréche en considération (fig. 3.9).

Mais si I’on emploie les formules de Froehlich et MacDonald, le temps de
rupture prévisible est de 24 minutes et la largeur de fond de bréche de 2,74 m. Il en
résulte une prévision du débit maximal de 322 m’/s, une valeur qui se compare mal aux
valeurs observées citées par Quiroga et Singh (1987) (débit maximal observé de 1400
m’/s et temps de formation observé voisin de 30 minutes.

Pour compléter cette illustration de la méthode DAMBRK, le cas des barrages
Mantaro et Porcupine a été€ réétudié en interprétant les données disponibles. Dans le cas
du barrage Mantaro le temps de formation de la bréche a été évalué a 0.98 hr et le débit
maximum 2 348 489 m’/s. Alors que dans le cas du barrage de Pocupine le temps de

formation de bréche est de 0.57 h et le débit maximum de 73 658 m’/s.
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34 Résultats de la validation de BRECHE

Les cinq méthodes retenues initialement pour la prévision des caractéristiques de
la breche de rupture formée par déversement et €rosion d’un ouvrage en terre et
enrochement ont donc été programmées indépendamment et validées sur un cas fourni
pour chaque auteur lors de la publication de chaque méthode. Comme démontré dans la
section 3.3, BRECHE reproduit le comportement publi€ dans chaque cas, ce qui a
permis de valider la programmation effectuée. Mais cet exercice de comparaison fait
ressortir de facon évidente la sensibilité de certaines méthodes a des imprécisions
courantes dans les données.

La méthode de Cristofano conduit a des résultats assez différents selon le choix
que fait ’'usager de I’angle de frottement développé du matériau.

La méthode Harris et Wagner est moins sensible aux appréciations de 1’usager
pour la valeur du débit maximal de rupture, mais la prévision du temps de rupture
dépend grandement du démarrage du processus d’érosion initié par P'usager. Si le cas de
validation avait porté sur un réservoir de petite capacité, la sensibilité notée serait alors
apparue sur le débit également.

La méthode de Fread implantée dans BREACH s’avere trés sensible au n de
Manning définissant la rugosité du canal de bréche se développant dans le parement
aval. Or la relation entre la courbe granulométrique du matériau du barrage et sa
rugosité lorsqu’il constitue un fond d’écoulement est sujette a appréciation.

La méthode de Singh et Scarlatos utilisée dans BEED est, trés sensible au choix
du facteur d’élargissement initial. L’hydrogramme de rupture peut s’en trouver
significativement modifié.

Enfin, la méthode plus paramétrique employée par DAMBRK peut conduire elle
aussi a des prévisions trés variables selon les lois utilisées pour établir initialement le
temps de formation de la breche et sa largeur. Les lois de Froehlich sont trés empiriques
et pourraient ne pas s’ appliquer aussi rigoureusement a tous les cas.

Il aurait été intéressant d’appliquer les méthodes retenues aux cing cas de

validation mais en pratique, chaque méthode demande une collecte et interprétation
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particuliére des données. Il en résulte qu’'un tel exercice est impossible aujourd’hui du
fait de quelques données manquantes pour chaque méthode (voir tableau 3.3).

Mais compte tenu de ces particularités de comportement, il était intéressant de
comparer sur une méme situation, les perfonnances des méthodes retenues. La rupture
de la digue « Cut-away » du lac Ha! Ha! (Québec, Canada) observée en juillet 1996 est
I’événement retenu pour cette comparaison. Le bassin versant, le réservoir, les ouvrages
imp]iqués ont fait I’objet d’une enquéte poussée et les données disponibles sont
complétes et de qualité. Dans le but de ne pas alourdir le texte, le lecteur est invité a

consulter le rapport public disponible (Commission Nicolet, 1997).
3.5  Breche de la digue « Cut-away »

La riviere Ha! Ha! (Québec, Canada) draine un bassin versant de 608 km? sur la
rive sud du Saguenay. La partie supérieure de ce bassin (38%) rejoint le lac Ha!Ha!, une
retenue artificielle fermée par un barrage en béton, ses digues d’appui et une digue de
revanche, la digue « Cut-away ». D’aprés les travaux de la Commission scientifique et
technique sur la gestion des barrages (Commission Nicolet 1997), la digue « Cut-away »
était un ouvrage en terre de 2 a 3 m de hauteur, de 162 m de longueur et de 5 a4 6 m de
largeur en créte. Ses pentes de parement aval et amont étaient de 'ordre de 1V : 2,5 H et
la digue et sa fondation étaient constituées de silt, sable et gravier. Du 19 au 21 juillet
1996, le bassin de la riviere Ha! Ha! a recu une précipitation totale de 213 mm. Sous
I’effet de ces apports exceptionnels, I’ouverture des vannes au barrage principal n’a pas
permis de controler la montée du niveau du lac qui a atteint vers 2 heures du matin le 19
juillet, la cote de la créte de la digue « Cut-away ». L’érosion d’une breche dans la
digue, mais aussi dans sa fondation démarrait alors et le débit de rupture était transmis a
la vallée en aval.

Lorsque la vidange du lac fut complétée, on constata le développement d’une

bréche de 16 m de hauteur et de 128 m de largeur dans la rive du lac et le creusement
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d’un chenal de 100 m de largeur et de 2 km de longueur dans le terrain naturel, chenal
utilisé par les eaux pour rejoindre le lit normal de la riviere.

A partir des apports en eau au lac, de la loi d’emmagasinement du lac et des
niveaux horaires du lac les 19 et 20 juillet, il était possible de reconstituer
I’hydrogramme de rupture de la digue « Cut-away ». Disposant de la géométrie finale de
la breche et de 'hydrogramme de rupture, il était intéressant d’appliquer a ce cas bien
documenté les différentes méthodes de prévision et d’en comparer les résultats.

L’application de chacune des méthodes nécessite le choix, par 'usager, de
parametres spécifiques représentant le mieux possible les données disponibles sur cette
digue. Pour cette version, deux résultats sont donnés pour chaque méthode soit celui
obtenu en interprétant le plus fidelement possible sans étalonnage les données
ponctuelles et celui que 1’on peut obtenir en optimisant les résultats dans le respect des
mémes données avec €talonnage.

Il est important aussi de noter que la digue « Cut-away » est particuliere en ce
sens que la bréche s’est développée dans la digue elle-méme mais surtout dans le terrain
naturel sur lequel elle était fondée. Les pentes des parements aval et amont qui changent
fortement a la transition, peuvent avoir une incidence notable sur la prévision tenant
compte de la profondeur totale d’érosion. Les cartes disponibles ont permis de les établir
entre 1V:45Het 1V :11H.

Compte tenu des informations géotechniques disponibles, le matériel composant
la digue et sa fondation a été caractérisé par un Dsy de 0,3 mm, un angle de frottement
interne de 35°, un poids volumique de 18 100 N/m’, une porosité de 0,4 et une cohgsion
négligeable.

Deux tableaux résument bien les possibilités des méthodes comparées. Le
tableau 3.1 montre les résultats obtenus en mode prédictif, c’est-a-dire en considérant les
données disponibles sans viser a rapprocher les résultats des valeurs maintenant connues
méme approximativemént. Les chiffres soulignés donnent les erreurs minimales.

On constate une dispersion importante des prévisions. Toutefois, 1'erreur

minimale obtenue a chaque indicateur est acceptable. Elle est de I'ordre de 30% sauf
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pour les temps de formation. Mais cette erreur est relative 8 une méthode différente pour
chaque indicateur et ne permet pas d’en recommander une en particulier.

La figure 3.10 montre I'hydrogramme de rupture obtenu a I’issue de chaque
calcul et souligne ici encore le peu de fiabilité de la démarche prédictive.

Le tableau 3.2 montre les résultats qui ont pu étre obtenus par chaque méthode
appliquée en modifiant spécifiquement les données dans la marge de leur incertitude
pour tenter de se rapprocher des valeurs connues (avec étalonnage).

On constate que 'erreur minimale diminue beaucoup mais ici encore elle est
obtenue par différentes méthodes selon Vindicateur choisii BREACH et
DAMBRK/Froehlich ressortent néanmoins positivement de la comparaison, alors que la
méthode de Cristofano est peu fiable pour son hydrogramme de rupture. La figure 3.11

montre les hydrogrammes de rupture issus de cette optimisation.
3.6  Conclusions

En contrepartie des multiples aspects positifs associ€s aux barrages, ceux-ci font
peser sur leur région un risque de rupture et les quelques accidents qui ont lieu chaque
année démontrent la réalité de ce risque.

Pour minimiser ce risque, des plans d’urgence et de protection civile sont établis
et 'une de leur donnée de base est la zone d’inondation engendrée par la rupture
potentielle. Toutes les études montrent la dépendance directe existant entre les surfaces
inondées prévues et la bréche de rupture considérée dans I’ouvrage. Deux parametres
importants caractérisent celle-ci : sa dimension et le temps mis par cette bréche pour se
développer. Le deuxiéme est primordial dans le cas des retenues de faible volume. 1l est
donc fondamental de pouvoir prédire le développement progressif de la bréche.

Le cas des ouvrages en terre est, a ce point de vue, le plus préoccupant parce que
les statistiques montrent que leur risque de rupture est plus grand et qu’il est reli€ a la
submersion possible qu’ils peuvent subir en cas de crues extrémes. Dans ce genre

d’ouvrage, c’est I’érosion qui contrdle I’hydrogramme de rupture pour la vallée en aval.
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Différentes méthodes ont été proposées pour prévoir cette érosion et, parmi les
plus reconnues, cing ont été sélectionnées. Elles ont ét€ introduites dans un programme
informatique de calcul, qui les applique a partir des méme données.

Les résultats fournis sur le cas bien documenté de la rupture de la digue « Cut-
away » (Canada) sont décevants et aucune de ces méthodes n’aurait permis de prévoir
de fagon fiable les conséquences réelles d'un déversement en créte de cette digue pour la
vallée située en aval. En mode prédictif (sans étalonnage) les dimensiosn sont
systématiquements sous évaluées tandis qu’en mode optimisé (avec €talonnage) les
débits maximaux prédits sont significativement surestimés. Les prédictions des temps de
formation de la bréche sont sauf avec le mode optimis€ de DAMBRK, toujours
significativement soit trop court (rupture quasi instantanée) soit trop long.

Cette conclusion permet de mieux comprendre et d’appuyer 1’approche
normative utilisée couramment par les organismes chargés de prévoir les conséquences
de rupture. Certains de ces organismes, cherchant & évaluer le risque maximal, vont
imposer un effacement complet et instantané de I’ouvrage sans essayer d’en comprendre
ou d’en présupposer le mécanisme de rupture. D’autres se basant sur des observations de
rupture existantes vont choisir un facteur d’aspect fixe pour la breéche (largeur €gale a 4
fois la hauteur par exemple) et imposer sa formation en un temps fixe (typiquement 30
minutes pour un ouvrage en terre).

Le manque de connaissances disponibles sur le comportement des ouvrages en
érosion et plus généralement sur le couplage des calculs hydrauliques et géotechniques a
la bréche se traduit par une dispersion élevée des résultats de prévision. Il justifie
actuellement de tels choix de simulation, mais il souligne la nécessité et 'urgence des
travaux en recherche et développement dans ce domaine, si I’on veut progresser dans le

domaine de la protection contre les ruptures de barrage et minimiser le risque barrage.
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Tableau 3.1 : Comparaison des méthodes en mode prédictif (sans étalonnage). Cas
de la digue Cut-away.

Caractéristiques de la breche

Sources Largeur Largeur Section Temps  de Débit
formation
au fond en créte Maximal
(hr)
(m) (m) (m’) m’/s
Cristofano 85 93 1424 34,5 6850
Harris-Wagner a 60 640 0,41 3141
BREACH 30,5 66 772 1,87 4071
BEED 4.4 84 707 46,95 795
DAMBRK 74 120 155 1.90 8390
Observations 128 160 2304 7al12 500 a 1200
Erreur minimale  -33% -25% -33% -79% -24%
a: la méthode de Harris-Wagner ne donne pas la largeur de fond puisque la forme

de bréche est une parabole.
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Tableau 3.2 : Comparaison des méthodes optimisées (avec étalonnage). Cas de la
digue Cut-away.

Caractéristiques de la breche

Sources Largeur Largeur Section Temps  de Débit
formation
au fond en créte Maximal
, (hr) .

(m) (m) (m°) m'/s
Cristofano 128 136 2112 16,3 8530
Harris-Wagner a 60 640 0,88 3141
BREACH 128 163 2328 1,88 3746
BEED 129 170 2392 16,7 2637
DAMBRK &7 135 1776 7.44 2553
Observations 128 160 2304 7al12 900 a 1200
Erreur minimale 0% +2% +1% 0% +143%
a: la méthode de Harris-Wagner ne donne pas la largeur de fond puisque la forme

de breche est une parabole.



Tableau 3.3 : Ensemble des données d’entrée pour les simulations a ’aide de

BRECHE.

DESCRIPTION DES PARAMETRES

METHODES °

Caractéristiques géométriques du barrage

Elévation de la créte du barrage : (Hu)

Elévation de la base du barrage : (HI)

Pente du talus aval du barrage : (Zd)

Pente du talus amont du barrage : (Zu)

Largeur de la créte du barrage : (Wcr)

Longueur en créte du barrage : (Btd)

Longueur de la base du barrage : (Lb)

Longueur horizontale du talus amont du barrage : (Lt)
Type de barrage construit ou naturel : (Type_barr)
Elévation initiale de 1’eau dans le réservoir : (Hi)
Volume du réservoir au niveau de la créte : (Vr)
Caractéristiques du matériau de remblai

Poids spécifique : (s, ysol, G_sol)
Diametre moyen des grains : (Dmoy, D50, Ds)
Angle de frottement interne : (@)

Cohésion : (C, Coh)
Porosité : (P, PP)

Coefficient de frottement de Chézy : (Ch)

Facteur de couverture végétal du Talus aval : (Cv)
Viscosité cinématique de 'eau : (Niv)

Poids spécifique de 'eau : (Geau)
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b. (1) Cristofano, (2) Harris-Wagner, (3) BREACH (Fread),
(4) BEED (Singh et Scarlatos), (5) DAMBRK (Fread).
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Tableau 3.3 (suite)

DESCRIPTION DES PARAMETRES METHODES "

Parameétres de calcul de la breche

Profondeur initiale de la bréche le long du talus aval : (Dti) 3
Profondeur initiale de 1a bréche en créte : (Dbi, D1, Dri) : 1,2, 3
Elévation initiale de la bréche : (Z1t) 4
Elévation finale de la bréche : (ElevBfin) 5
Largeur initiale de la bréche : (Whiai, Boi, B2i) i
Largeur finale de la bréche : (b) 5
Longueur longitudinale minimale de bréche : (L.1min) 4
Angle de la pente du fond de la breche : (¢d, ©) 1
Pente des joues de la section bréche : (ZT) 4
Coefficient de forme de la bréche : (z) 5
Incrément d’érosion : (Deler, IncD, AH’c) 1
Taux de formation de la breche : (p) 5
Pourcentage ou facteur d’augmentation de la largeur de bréche : (%, X) 1
Constante de proportionnalité : (Xcr) 1
Coefficient et exposant de la fonction de transport de sédiment : (Sec, 4
Expo)

Facteur d’efficacité optimal du canal hydraulique : (Br) 3
Incrément du temps : (A, At, Dtb) 1,3,
Temps de simulation : ( Tstop, Tarret, Te, Tfin, Tmax) 1,2,
Temps de rupture de la breéche : (1) 5

b, (1) Cristofano, (2) Harris-Wagner, (3) BREACH (Fread),
(4) BEED (Singh et Scarlatos), (5) DAMBRK (Fread).
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CHAPITRE 1V

UNE CONTRIBUTION EXPERIMENTALE A L’ETUDE DE L’EROSION
D’UNE DIGUE PAR SUBMERSION ET SON ANALYSE

Summary

This paper reports on the results of a laboratory test that was conducted in order
to study the mode of failure by overtopping of a homogeneous dike composed of a
moraine soil. The results obtained indicate that the mechanism of initiation and
development of the breach leading to subsequent failure of the dike is different than the
corresponding mechanisms assumed in computational models of breach progression for

dambreak studies.

The data collected on the failure of the experimental dike were used within the
framework of a comparative analysis using a computer model BRECHE which uses the

results from five different methods.

The predicted results from these five models were presented and discussed.
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4.1 Résumé

Dans cet article, on décrit un essai en laboratoire concernant la rupture par

submersion d’une digue homogene de revanche en moraine.

Les résultats obtenus sur cette digue expérimentale ont montré que le mécanisme
de formation et d’érosion de bréche est tres différent du mécanisme de développement et

de progression de la breche adopté dans les modeles de calcul des ruptures de barrages.

Les données ainsi recueillies sur la rupture de la digue d’essai sont utilisées dans
le cadre d’une analyse comparative effectuée par un outil informatique de prévision,

BRECHE, et la confrontation des résultats produits selon cing méthodes.

Une comparaison des résultats obtenus par prévision et de ceux issus du modele

en laboratoire est présentée et discutée.
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4.2 Introduction

Les ruptures de barrages sont des événements rares, mais au 20™™ sigcle, il s’en
est produit entre 10 et 40 chaque décennie. Certaines ruptures ont eu des conséquences
trés graves et plus de 8000 pertes de.vie leur sont directement attribuables depuis 1900.
Parmi les causes de rupture les plus fréquentes pour les ouvrages en terre et
enrochement, les statistiques permettent d’identifier clairement le déversement sur la
créte engendrant la formation d’une breche a travers I’ouvrage et la vidange de la

retenue. Une crue de rupture se propage alors en aval en inondant la vallée.

Chaque rupture est susceptible d’engendrer une forme particuliere de crue, et
donc des impacts spécifiques sur les populations qu’elle pourrait affecter. Les faits
montrent que la crue de rupture dépend directement du mode de rupture de ’ouvrage.
Parmi les différents modes de rupture constatés, celui initi€ par un écoulement de
surverse est souvent considéré dans les plans de mesures d’urgence parce gu’il est
fréquent et qu’il conduit aux conditions les plus critiques. Selon les caractéristiques de
Pouvrage et de la retenue, il engendre une évolution spécifique et une forme finale
particuliére de la bréche. Prévoir le danger réel que représente un barrage en remblai en
cas de surverse exige la prévision préalable de son mécanisme d’érosion. Dans la
majorité des études de sécurit€ actuelles, ce mécanisme et son déroulement sont
supposés et ne tiennent pas compte des données locales spécifiques parce que les
techniques qui pourraient tenir compte de ces données sont encore peu fiables. Vu
Iimportance que présente ce facteur sur la crédibilit€é des estimations d’impacts
potentiels de rupture, les recherches sur la formation de bréches dans des ouvrages
subissant des déversements sont devenues prioritaires dans beaucoup de pays et
contribueront 3 court terme a mieux évaluer la sécurité d’un ouvrage ou d’un
aménagement. Dans un certain nombre de programmes en cours, elles sont a la fois de

type expérimental et numérique.
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Le Laboratoire d’Hydrodynamique de 1'Ecole Polytechnique de Montréal
conduit actuellement un tel programme. II comporte quatre volets. Le premier vise a
faire le point sur les techniques et méthodes existantes pour prédire la bréche et son
rythme d’ouverture. Le deuxiéme a pour objectif de comparer la qualit€ de ces
techniques en regard de certaines ruptures d’ouvrages ayant eu réellement lieu et dont le
déroulement a été observé ou a pu étre reconstitué. Le troisieme volet consiste a mettre
au point un modele de prévision simultanée de la formation de la bréche et de I'onde de
crue initiée en aval. Le quatrieme est de confronter les prévisions obtenues des méthodes
conventionnelles et de celle en cours d’élaboration 2 des observations faites en
laboratoire sur certaines digues d’essais. Certains des résultats concernant le premier
volet ont déja été publiés (Zerrouk, Marche, 2001). Pour contribuer a ces volets, un
programme d’essais de fupture par érosion a €té réalisé et documenté par le Laboratoire.
Ses buts sont de mieux comprendre le mécanisme de la formation d’une bréche et
pouvoir cerner les détails de son processus. L’un des essais réalisés a fourni un
ensemble de données trés complet et il est décrit de maniere détaillée dans le texte qui
suit parce qu’il peut constituer une base de données intéressante pour tous les chercheurs
du domaine. Réalisé sur une digue constituée de moraine, il simule la rupture par
érosion de créte d’une digue dite « de revanche », c'est-a-dire une digue qui, durant un
événement de pluie exceptionnelle ou de forte hydraulicité seulement, servirait a

contenir les eaux du réservoir.

L’analyse des résultats de l’essai permet une meilleure compréhension du
déroulement de la rupture. L’essai, réalis€ en laboratoire mais exploité en grandeur
réelle et sans similitude, permet de bien identifier les différents mécanismes mis en jeu.
Ses observations peuvent donc ici encore étre comparées aux prévisions obtenues des
techniques classiques. Regroupées dans un outil informatique (BRECHE) présenté
précédemment par les mémes auteurs (Zerrouk et Marche, 2001), cing de ces méthodes
de prévision de formation d’une bréche par érosion de submersion pour des ouvrages en
matériau granulaire y sont programmées. Ce sont les méthodes de Cristofano (1965) et

d’Harris et Wagner (1967), ainsi que les celles des modeles numériques BEED (Singh et
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Quiroga 1987 et Singh et Scarlatos 1989), BREACH (Fread 1984 et 1984a) et
DAMBRK (Fread 1984b et 1988).

A partir du méme ensemble de données caractérisant cet essai de laboratoire,
chacune des méthodes est appliquée et les résultats sont discutés en évaluant si le facteur
principal d’évolution qu’elle privilégie, correspond a4 un mécanisme observé durant
I’essai. Une comparaison du rendement des différentes lois et méthodes couramment
proposées pour prévoir la formation d’une bréche dans un ouvrage en moraine est donc
possible. Elle permet de qualifier les différentes visions adoptées par leurs auteurs et de

juger de leur pertinence dans la nouvelle technique recherchée.

L’analyse fournit aussi les pistes nécessaires pour le développement subséquent
d’un modele numérique de couplage hydraulique-érosion apte a reproduire le plus
fidélement possible les mécanismes impliqués simultanément ou successivement dans la
formation de la bréche. Les informations particulieres déduites par exemple de la zone
du parement aval durant I'essai permettent de comprendre pourquoi il est difficile de
modéliser simplement cette zone de I’écoulement. Les observations analysées
permettent d’identifier des mécanismes complémentaires qui pourraient compléter les
mises en équation actuelle, minimiser les erreurs cumulées et préserver la vraisemblance

de la crue annoncée.

La bréche est reconnue comme un des facteurs essentiels dans la modélisation
des ruptures de barrage. Lors des études hydrauliques de sécurité des barrages, une part
importante des informations acquises porte sur la crue de rupture et sa propagation dans
les zones a risque. Lorsque la prévision est réalisée par voie numérique, le modele utilisé
calcule I’hydrogramme de rupture 2 ’ouvrage puis la propagation et le laminage de la
crue de rupture dans la vallée. Le deuxiéme calcul est totalement influencé par le
premier, conditionné par I'hypothése de bréche. Dans chaque modele de rupture, la
fonction permettant I’estimation de I’hydrogramme de crue sortant de la bréche est I'une

des plus importantes.



162

Les ingénieurs s’efforcent de prédire les caractéristiques des débits pouvant sortir
de la retenue par la bréche en formation en s’appuyant sur les propriét€s physiques des
matériaux comme l'angle de frottement, 1’angle de pente du canal ou le facteur
d’élargissement de la bréche. Ce faisant, chacun privilégie un mécanisme de
détérioration unique, que ce soit l'instabilité des pentes, 1’érosion particulaire ou
I’énergie d’arrachement. Les auteurs cités leur reconnaissent des insuffisances majeures
comme l'utilisation d’hypotheéses géométriques imposant la progression de la rupture
(fig. 4.1), le recours a des lois de transport solide basées uniquement sur la théorie de la
contrainte de cisaillement (Fread, 1984b) ou la méconnaissance profonde des facteurs

influengant 1’érosion des sols cohésifs compactés (Singh et Scarlatos, 1989).

4.3 La digue d’essai et sa rupture
4.3.1 Montage expérimental

Comme tous les essais du programme expérimental, ’essai a eu lieu dans le
laboratoire d’hydrodynamique du département des génies civil, géologiques et des
mines de 1"Ecole Polytechnique de Montréal, Québec. La digue a été construite dans un
canal en béton de 56,5 m de long, 2,44 m de large et 1,80 m de hauteur selon le schéma
de la figure 4.2. Au niveau de la digue, le mur du canal est équipé d’une ouverture vitrée
qui permet d’observer I’évolution de la bréche latéralement (fig. 4.3). La longueur du

canal offre la possibilité de constituer un réservoir de retenue de 550 m3.

Durant I’essai, le canal a été alimenté par un circuit de pompage. La conduite
d’amenée au canal est équipée d’un débitmetre qui permet de contrdler le débit a la
valeur désirée et d’en faire les ajustements. Un enregistrement permet d’obtenir avec

précision I’évolution du niveau de la retenue amont.
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Pour suivre pas a pas le processus de formation de breche, trois caméras vidéo
munies d’affichage du temps ont ét€ installées sur l'aire d’essai. La premicre,
immédiatement en aval de la digue, a permis de suivre 1’évolution de la profondeur et de
la largeur de la bréche. La deuxiéme, située sur le c6té du canal filmait a travers une
vitre du canal au niveau de la digue, et montrait la surface de I’écoulement et le
développement détaillé de la bréche. La troisitme caméra installée en amont de
Pouvrage a fourni des informations sur les vitesses d’approche de 1'écoulement ainsi
que sur I’érosion régressive du parement amont de la digue dans la zone de controle des

débits de rupture.

Des flotteurs introduits continuellement dans le réservoir, ont permis d’évaluer la
vitesse et l’accélération des particules passant la bréche jusqu’au premier front
d’érosion. Ils ne pouvaient plus étre exploités plus en aval en raison d’une turbidité et

d’une turbulence trop importantes de 1’écoulement.

Deux filtres constitués de géotextiles ont ét€ placés en amont et en aval de la
digue d’essai pour isoler la zone d’essai, retenir d’éventuels débris et &viter la

recirculation des sédiments €rodés.

4.3.2 Géométrie et composition de la digue

La géométrie de la digue expérimentale constitue un modele réaliste des digues

en terre courantes. Elle est schématisée a la figure 4.4.

La digue occupe toute la largeur du canal et sa hauteur initiale était de 0,51 m. Sa
largeur de créte était de 0,30 m et sa largeur en pied de 2,30 m. Ses pentes amont et aval

étaient de 2,5H / 1V.

La digue a été réalisée avec une créte horizontale mais afin de permettre la

formation d’une bréche intéressante a analyser, une Iégére dépression de forme
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rectangulaire a été créée, de 40 cm de largeur et de 3 cm de profondeur par rapport au

niveau horizontal nominal de la créte.

Pour éviter de possibles courants préférentiels et s’assurer de la liaison entre
I’ouvrage et les murs du canal, les contours muraux de la digue ont été encadrés a ’aide
de lisses de bois de 6.5 cm de largeur collées et étanchéifiées (fig. 4.5). De telles
infiltrations auraient pu engendrer une rupture indésirable par érosion interne durant la

mise en eau ou ’essai.

La moraine est le matériau le plus utilisé au Canada pour la construction de
digues en remblai comme en témoignent les digues du complexe La Grande au Québec
(C.1.G.B. 1989, Chiche, S. 1982). Son choix, et particulierement celui de 1a moraine de
LG2, était tout indiqué pour la construction de la digue d’essai et garantissait un essai
réaliste. Ce matériau d’origine glaciaire est un mélange de gravier, de sable, de silt, et
d’une faible proportion d’argile dont le poids spécifique est 2200 kg/m3 La
granulométrie est trés étalée et la cohésion est négligeable dans ce matériau. Le diamétre
moyen des grains est de 0,25 mm, I’angle de frottement interne est de 36° et la porosité
est de 0,4. Pour les besoins de I’essai, le matériau a ét€ compacté par couches de 10 cm
avec un optimum proctor de 6% d’humidité. La compaction a été obtenue en utilisant un
marteau mécanique équipé d'une plaque de compactage carrée de 40 cm de cOté.
Chaque couche a été scarifiée aprés compactage pour assurer 1’adhésion avec la couche

suivante.

Pour examiner la force tractrice sur le parement amont, une mince couche de
finition constituée d’agrégats de 18 mm de diametre a ét€ étendue sur le talus amont.
Pour permettre de meilleures observations visuelles et vidéos de I'évolution de la
bréche, un quadrillage de 20 cm de cOté a ét€ marqué a I’aide de poudre tragante bleue

sur le talus aval (fig. 4.3).
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La digue a finalement été protégée a I’aide de toiles humides et recouverte de
baches étanches jusqu’au moment de I’essai afin de la protéger contre un éventuel

desséchement.

4.3.3 Essai et formation de la breche de rupture

L’essai de rupture par submersion a été réalisé sous un débit d’apport constant et
le remplissage du réservoir créé par la digue s’est fait en 30 minutes. Cette manire de
mettre en eau linstallation permettait de ne pas saturer le matériau de la digue
conformément 4 la situation qui prévaut pour les digues de revanche lors d’une situation

exceptionnelle.

A la fin de la mise en eau, I’eau commence a déverser sur la créte de I'ouvrage et
est canalisée par une premiére rigole formée au centre de la digue. Une bréche se crée
presque instantanément au centre de la digue. Le matériau y est arraché et lavé tres

rapidement et les eaux sont trés chargées en sédiments fins (figs. 4.5 et 4.6).

Le creusement de la bréche de rupture peut se décrire en quatre étapes de

débordement sur I'ouvrage.
T = 0 a 48 secondes :

L’érosion du parement aval crée des escaliers et des cavités dont la position
remonte progressivement le parement. La premiere cavité se forme en dessous de la
jonction parement aval-créte (fig. 4.6). L’érosion régresse et atteint cetie jonction apres

48 secondes (fig. 4.7).

T = 48 a 88 secondes :
Le profil en escalier du parement aval se confirme avec I’apparition nette d’une
deuxieme puis d’une troisieme cavité. La distance séparant chaque cavité est de 0.17 m.

Le niveau, augmentant lentement dans le réservoir amont accroit la largeur d’érosion. Le



166

débit déversé en augmentation lui aussi accroit le taux d’érosion. Sur la créte I’érosion
régresse en formant un déversoir circulaire alimentant le canal de breche nettement

formé maintenant dans le parement aval (fig. 4.8).

T =116 a 175 secondes :

Le recul de la section de contrdle est encore insuffisant pour qu’augmente
significativement le débit déversé sur la digue. Le niveau du réservoir croit encore
légeérement et une deuxiéme amorce de bréche apparait sur le coté gauche de I’ouvrage.
Son développement se fait de maniére similaire a la bréche principale qui continue

cependant a drainer la majeure partie du débit.

Le creusement atteint le parement amont (fig. 4.9) et entraine la protection du
talus. L’axe de la bréche principale reste centré mais 1’écoulement large a la créte
alimente pendant 30 secondes deux bréches indépendantes qui se rejoignent 3 minutes

environ apres le début du déversement (fig. 4.10).

T =175 a 200 secondes :
Le cumul des deux bréches indépendantes stabilise le plan d’eau amont en

permettant une équivalence des débits d’apport et de déversement.

L’érosion de la créte se poursuit et I’abaissement de la section de contrble
engendre une baisse progressive du réservoir. Le débit de rupture n’augmente plus et

tend a nouveau vers la valeur de 1’apport contrdl€ introduit en amont (fig. 4.11).

L’essai est stoppé a 600 secondes avec la fermeture des pompes afin de

conserver aussi intact que possible I’état de la breche (fig. 4.12).

Les relevés effectués aprés 1’essai ont permis de connaitre avec précision la
géométrie du canal de la bréche résultant de cette érosion de surverse. Les figures 4.13,

4.14 et 4.15 en donnent une image complete sous différents angles.
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A partir des prises de voe complémentaires, il était possible de reconstituer
I’évolution du profil longitudinal du canal de bréche le long de ’axe central du canal.

Les différentes étapes du creusement sont montrées a la figure 14.6.

Selon les mesures réalisées apres 1'essai, différents profils longitudinaux dans le
canal de bréche ont été calculés a0 m., 1,2 m, 1,3 m, 1.4 m et 1,5 m du mur droit. Ils
sont superposés sur la figure 4.17 et montrent que si le fond du canal varie beaucoup a la
hauteur du parement aval dans la direction transversale, ce n’est pas le cas sur la créte et
dans la zone du parement amont, la ot se situe la section de contrble gouvernant le débit

de rupture.

4.3.4 Constatations importantes

Aprés une premiere période de déversement de 100 a 120 secondes, un
resserrement de 1’écoulement est observé au niveau des premieres zones d’érosion. C’est
ce resserrement de I’écoulement qui contrdle le débit de la breche. Sur toute la partie
aval de la bréche en érosion Pécoulement est torrentiel. Deés ce moment,
I’approfondissement de la bréche principale est moins rapide qu’au début contrairement
a son élargissement qui se fait par un travail de sape des berges latérales et
P’entrainement des agrégats de la couche protectrice du parement amont permet de juger
de I'intensité de la contrainte de cisaillement exercée dans la breche. Les écoulements de
sape sous les parois de breche restent importants et les tourbillons créés par la
turbulence de I’écoulement entrainent le matériau du pied de ces parois. Un dégagement
progressif de galettes de ce matériau contribue 3 maintenir la raideur des parois latérales
de la breche. Les sections transversales de la bréche au sommet de la digue prennent
progressivement une forme approximativement rectangulaire. Le rapport de leur hauteur

a leur largeur est de 'ordre de 4 & 5.

Ce resserrement n’est presque plus visible apres 1’essai sur les profils comparés

de la bréche selon différents axes établis aux figures 4.18 et 4.19. Les photographies
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analysées montrent alors que la forme de la breche a la fin du processus d’€rosion est
relativement trapézoidale et que son fond est plat. L’érosion a finalement fait disparaitre
les étranglements temporaires observés pendant de courts instants. Le parement aval est

constitué de plusieurs escaliers dont les contremarches sont quasi verticales.

L’évolution de la largeur de la bréche dans la créte de la digue d’essai est
montrée a la figure 4.20. Quelle que soit la position considérée sur la créte, la largeur
croit rapidement au début du creusement mais tend a se stabiliser. Méme si I’essai a €té
arrété pour sauvegarder I’état de la breche, on dispose de suffisamment de temps
d’évaluation pour observer cette stabilisation aux environs de 0,4 a4 0,5 m soit a une
valeur de Uordre de la hauteur de ’ouvrage et non de 3 a 4 fois cette hauteur selon

certaines normes en usage.

Les écoulements observés se faisant sur fonds mobiles, trés rapidement

mobilisés, ils présentent aussi certaines particularités.

Lorsque 1’eau déverse sur la digue, les érosions ont lieu lorsque les grandes
vitesses locales de 1’eau créent une sollicitation hydrodynamique (contrainte de
cisaillement) qui excéde la résistance du matériau composant la surface de la digue
(contrainte de cisaillement critique). Le processus d’érosion semble initié€ en un point de
discontinuité de pente ou de composition de la surface solide. L’érosion initiale peut
donc commencer en beaucoup d’endroits et de manitre pratiquement aléatoire.
L’énergie destructrice des eaux augmente considérablement sur le talus aval du barrage,
12 oli les pentes sont les plus raides. Les fortes vitesses et les contraintes de cisaillement

trés grandes y créent un grand potentiel d’€rosion.

A la suite de la premiére rupture de la surface solide, un petit ressaut hydraulique
a lieu et une entaille d’affouillement commence immédiatement en aval du ressaut. Dans
les instants qui suivent, plusieurs discontinuités de surface se développent de maniére

similaire et produisent un écoulement en cascade.
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La tendance naturelle de 1’écoulement est d’atteindre un état d'équilibre le long
du talus aval, constitué de zones d’accélération et de ralentissement. Il en résulte une
distribution non uniforme de la contrainte de cisaillement le long de I'axe d’écoulement

ayant pour résultat la formation d'un certain nombre de ressauts.

Depuis la créte de la digue vers I’aval, a chaque escalier la lame d’eau décolle
légérement du thalweg et crée une chute libre revenant en contact avec le talus aval a sa
base. 1l en résulte une érosion plus rapide a ’endroit de la chute créant ainsi un bassin
dans le talus limité par un plateau horizontal. Ce palier, jouant le role d’un seuil, va
engendrer a son tour une autre chute et un autre palier plus bas sur le talus aval. En
réalité, il semble que I’écoulement crée lui-méme son propre dissipateur d’énergie en

escalier.

La distance de 0,17 m observée au début de l'essai entre les cavités en
développement correspond a une optimisation de cette perte d’énergie, mais change

ensuite selon la valeur du débit déversé (débit par unité de largeur) sur la digue.

Durant Pessai le réservoir est alimenté continuellement en flotteurs (billes de
propylenes) et il était possible de mesurer leur vitesse d’approche, de déterminer leur
trajectoire et leur temps de parcours par chronophotographie. Des vitesses d'approche de
10 cm/s ont été calculées, qui augmentent rapidement jusqu’a atteindre 60 cm/s au
passage de la créte de digue. La vitesse d’écoulement sur le talus aval est plus
changeante et est plus difficile 2 mesurer lorsque la bréche commence a se former.
Cependant on a pu I’estimer a 15 cm/s environ pour la premiére lame d’eau sur le talus
aval et confirmer qu’elle augmentait au fur et a mesure de 1’accroissement du débit de
bréche pour atteindre un maximum de 130 cm/s trois minutes apres le début de la

formation de la bréche. Elle diminue alors progressivement jusqu’a devenir presque

constante avec 50 ciiy/s vers la fin de I’essai.

Enfin I’analyse des mesures des niveaux d’eau et des débits durant I’essai permet

de connaitre I’évolution du débit déversé. Les hydrogrammes d’entrée et de sortie sont
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représentés a la figure 4.21. Le débit maximal de rupture a atteint durant cet essai 4 fois

le débit d’apport constant au réservoir.

4.4  Différentes prévisions numériques de la rupture de la digue

Les cinqg méthodes reconnues intégrées au programme de prévision ont été
utilisées pour comparer le développement simulé de la breche et la situation observée
durant et a la fin de P'essai. Les principales caractéristiques de l'essai peuvent se

résumer en quelques chiffres donnés au tableau 4.1.

I’ application de chaque méthode a la simulation de la formation de cette breche
nécessite dans chaque cas le choix, par I'usager, des parametres spécifiques représentant
le mieux possible les données disponibles. La sensibilité des résultats vis-a-vis des
valeurs choisies est parfois grande. Pour cette raison, deux résultats sont. fournis ci-
dessous pour chaque méthode soit celui obtenu en transcrivant le plus exactement
possible les données les plus probables, puis celui obtenu en optimisant le résultat dans

le respect des données et de leur précision.

4.4.1 Prévision par la méthode de Cristofano

Les tests antérieurs effectués par la méthode de Cristofano ont montré que le
parametre le plus important était, dans cette approche, I’angle de frottement pour lequel
Cristofano suggere des valeurs comprises entre 10° et 15°. Comme la méthode de
Cristofano ne fournit aucune hypothese d’€largissement de breche, nous avons donc

établi une croissance de largeur conforme a celle mesurée lors de ’essai expérimental

(fig. 4.20).

Comme le montre le tableau 4.2, la prévision effectuée en retenant un angle de

frottement de 12,5° conclue alors & un débit de pointe a la breche de 0,0733 m3/s et un
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temps de formation de 0,051 h pour atteindre la largeur de fond finale observée de 0,95

m.

11 est possible d’améliorer cette prévision en choisissant un angle de frottement
plus élevé, tenant compte par exemple de la compaction du matériau. Dans les mémes
conditions d’élargissement de la bréche énumérées plus haut, la meilleure simulation a
été obtenue pour un angle de 20°. Le débit de pointe prévu aurait alors été peu différent

(0.0830 m3/s) mais le temps de formation aurait été€ allongé a 0,106 h.

4.4.2 Prévision par la méthode de Harris et Wagner

Le parametre le plus important dans cette méthode semble étre I’angle de pente
du fond du canal de breche. Selon les recommandations et études des auteurs, il peut

varier autour de 15°, mais peut €tre beaucoup plus faible dans certains cas.

Les calculs de prévision ont pris en compte un angle de 12°. Les résultats sont
donnés au tableau 4.3. Le débit de pointe a la bréche est établi a 0,0141 m?s et le temps
de formation autour de 0,006 h. Il est possible d’améliorer cette prévision en retenant un
angle de 0,8°, portant ainsi le débit de pointe a 0,0201 m?¥s et le temps de formation a
0,136 h. (La méthode de Harris-Wagner ne donne pas la largeur de fond puisque la

forme de bréche est une parabole).

4.4.3 Prévision par la méthode de BREACH (Fread)

Selon les calculs réalisés, c’est le taux d’élargissement de la bréche qui affecte
surtout les résultats. Son r6le est transmis par le facteur Br dont I'auteur suggere une
valeur de 2 2 2,5. En retenant Br = 2,5, le débit de pointe a la bréche a été trouvé égal a
0,0262 m?s et la formation de la bréche est prédite en 0,042 h. Le tableau 4.4 montre les

caractéristiques comparées de la bréche prédite.



172

L’ optimisation est possible en augmentant énormément la valeur de Br, toutes les
autres modifications aux paramétres n’ayant a toute fin pratique, aucun effet. En
adoptant Br = 85, on trouverait un débit de pointe égal a 0,0875 m%¥s et un temps de
rupture de 0,041 h. L’optimisation améliore la forme de la bréche mais diminue la
validité du débit prédit. Il se peut qu’un effet d’échelle soit a I'origine de cet écart

important entre les valeurs optimisées et la recommandation courante pour Br.

4.4.4 Prévisions selon la méthode de BEED (Singh)

C’est ici encore le facteur d’élargissement de la bréche qui affecte le plus les
résultats fournis. Les auteurs de cette méthode recourent dans leurs applications a des
valeurs allant de 0,4 4 0,5. En choisissant une largeur initiale de 0,5 m, le tableau 4.5 qui
résume les résultats obtenus, montre que le débit de pointe calcul€ est d’environ 0,0135
m?/s et le temps de rupture est estimé a 0,675 h. Le processus prédit est donc tres long

par rapport a celui observé.

Une amélioration dans la prévision de la largeur finale de la breche est obtenue
en choisissant une largeur initiale de 0,2 m tel que le modele calcule un facteur
d’élargissement de 13,33. On obtient alors un débit de pointe de 0,080 m*/s et un temps

de rupture de 0,038 h qui sont loin des valeurs observées.

4.4.5 Prévision par le modele DAMBRK (Fread)

Basé sur les formules empiriques suggérées et un coefficient de forme (z) de 1
qui identifie la pente latérale de la bréche, i.e. 1 vertical z horizontal, le temps de rupture
est établi a 0,3223 h. Le débit de pointe est alors de I’ordre de 0,0324 m%s comme le

montre le tablean 4.6.

Le résultat change peu, méme en modifiant la forme de la bréche en retenant un

facteur de forme de 1,376 représentant I’inverse de la tangente de I’angle de frottement
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de 36° du matériau de la digue d’essai. Ainsi le temps de formation de la bréche prévu

reste identique alors que le débit de pointe ne varie que trés peu pour atteindre la valeur

de 0,0327 m3/s.

4.4.6 Bilan de la confrontation expérimentale

Les cing méthodes de prévision ont ét€ utilisées pour prédire les caractéristiques
de la breéche et le débit maximal déversé sur la digue expérimentale en observation

durant une rupture par submersion.

Les tableaux 4.7 et 4.8 montrent le bilan des résultats obtenus par les cing

méthodes.

Le tableau 4.7 montre les résultats strictement prédictifs, les choix de parametres

ayant été faits indépendamment des résultats expérimentaux.

Le tableau 4.8 montre le meilleur ajustement obtenu aprés confrontation avec les

résultats expérimentaux, sans toutefois modifier les données physiques du cas.

4.5  Caractéristiques nécessaires d’une nouvelle modélisation

Les méthodes les plus courantes de prévision des breches de rupture par
dépassement de créte mettent chacune souvent I’accent sur un des mécanismes observés
durant les essais. Pourtant elles ne réussissent pas a prévoir correctement toutes les
caractéristiques de la rupture. Les erreurs montrées au tableau 4.7 indiquent que la
forme méme de la bréche anticipée est peu fiable et qu’elle ne s’améliore qu’apres
optimisation réalisée grice aux résultats de I’essai. Ce manque de qualit€¢ dans la
prévision est sans doute attribuable a la complexité des synergies entre les différents
mécanismes que ’observation directe permet de bien identifier. Un modele prédictif

plus performant devrait donc tenir compte au moins de certains de ces mécanismes.
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Parmi ceux-ci, celui de I’évolution de 1’écoulement sur la créte, dont I’action dés
les premiers instants sur le haut du parement aval apparait comme déterminant pour
localiser et stabiliser la position du sillon, est a prioriser. Il permet de comprendre
comment se concentrent localement les contraintes d’arrachement qu’il engendre et
comment se sature progressivement le matériel constituant les surfaces de parement

progressivement sollicitées.

Puis le régime torrentiel des eaux sur le parement aval lui-méme ne reste pas
uniforme. Malgré le fond initialement rectiligne, la pente raide du fond rend
I’écoulement instable et la surface de I’eau prend la forme d’une succession de vagues
périodiques. Puis apparaissent des secteurs plus rapidement €rodés par ces vagues et

naissent les escaliers contribuant alors 4 une dissipation localisée d’énergie.

Enfin, I’élargissement du sillon de breche se fait par saccades et résulte d’actions
combinées d’érosion particulaires et de bris de pente entrainant des blocs complets

rendus instables.

Les essais du type de celui décrit plus haut montrent aussi que si le chenal
d’écoulement serpente parfois pendant son approfondissement et que sa largeur peut Etre
trés variable d’un point a un autre, la section, qui pendant la plus grande partie de I’essai
contrdle le débit de la rupture, évolue en conservant un fond plat et des pentes raides,
confortant le modele classique de la bréche trapézoidale. Ce faisant, lorsque I’objectif
premier de la prévision reste I’hydrogramme de la crue de rupture éventuelle de

I’ouvrage par déversement, le calcul unidimensionnel reste justifiable.

4.6 Conclusion

Les ruptures par érosion de surverse sont les plus fréquentes pour les ouvrages en
terre selon les statistiques disponibles du XX siécle. La sévérité des crues de rupture

incite les propriétaires d’ouvrages et les organismes de contrdle a se doter d’une
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prévision de I’inondation probable induite en cas de rupture pour penser et mettre en

place les mesures d’urgences adéquates.

11 est reconnu depuis plusieurs décennies que la fiabilité de la prévision de la
crue de rupture dans la vallée dépend grandement de la fiabilité de I’hydrogramme de
rupture prévu a ’ouvrage, donc de la justesse avec laquelle le mécanisme de formation
de la bréche est anticipé. Plusicurs méthodes de calcul abordent cet aspect mais
semblent peu fiables si on compare les valeurs prédites et celles déduites d’observations

effectuées sur des ruptures réelles ou simulées d’ouvrages.

Des tests de rupture en conditions controlées sont couramment effectués au
laboratoire d’hydrodynamique de I’Ecole Polytechnique de Montréal pour valider
certaines des techniques de prévision actuellement utilisées mais aussi les développer et
apprendre de I’observation des mécanismes complexes qui gouvernent I’évolution des

événements.

L’un de ces tests est décrit ici puis il a servi a une confrontation entre les

résultats obtenus par cing méthodes différentes de prévision connues.

L’analyse met en évidence les facteurs qui, n’étant pas pris en compte dans les
modeles actuels, expliquent peut étre le succes trés moyen des prévisions actuelles. Elle
permet de constater aussi que c’est la caractérisation géométrique de la bréche qui
présente le plus d’incertitude tandis que le débit maximal prédit ne correspond jamais au

juste temps de formation de la breéche et vice-versa.
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Tableau 4.1 : Valeurs observées sur la digue expérimentale.

Largeur finale de la bréche au fond 0,95 m
Largeur finale de la bréche a la créte 1,006 m
Débit de pointe de breche 0,0483 m3/s

Temps de formation de breche 0,133 h
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Tableau 4.2 : Valeurs obtenues par la méthode Cristofano sur la digue

expérimentale.

Essai Prédictives Optimisées
sans avec
étalonnage étalonnage

Largeur finale de la breche au fond 0,95 m 0,95 m 0,95 m
Largeur finale de la breche en créte 1,006 m 1,006 m 1,006 m
Débit de pointe de la breche 0,0383 m%¥s  0,0733m%s 0,0830 m3/s
Temps de formation de la bréche 0,133 h 0,051 h 0,106 h
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Tableau 4.3 : Valeurs obtenues par la méthode Harris et Wagner sur la digue

expérimentale.

Essai Prédictives Prédiction
sans avec
étalonnage étalonnage

Largeur finale de la bréeche au fond 0,95 m 0,95 m 0,95 m
Largeur finale de la breche en créte 1,006 m 0,46 m 0,46 m
Débit de pointe de la bréche 0,0383 m3%s 0,0141 m¥s  0,0201 m¥/s
Temps de formation de la bréche 0,133 h 0,006 h 0,136 h
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Tableau 4.4 : Valeurs obtenues par le modele BREACH sur la digue expérimentale.

Expérimentales Prédictives ~ Optimisées
sans avec
étalonnage  étalonnage

Largeur finale de la bréche au fond 0,95 m 0,20 m 0,967 m
Largeur finale de la bréche en créte 1,006 m 0471 m 1,200 m
Débit de pointe de la bréche 0,0383 m?/s 0,0262 m¥s 00,0853 m3/s
Temps de formation de la breche 0,133 h 0,042 h 0,041 h




Tableau 4.5 : Valeurs obtenues par le modele BEED sur la digue expérimental.

Expérimentales Prédictives  Optimisées
sans avec
étalonnage  étalonnage

Largeur finale de la bréche au fond 0,95 m 0.036 m 1,028 m
Largeur finale de la bréche en créte 1,006 m 0,370 m 1,093 m
Débit de pointe de la bréche 0,0383 m3/s 0,0135 m3¥s 0,080 m3¥/s

Temps de formation de la bréche 0,133 h 0,675 h 0,038 h
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Tableau 4.6 : Valeurs obtenues par Le modéle DAMBRK sur la digue

expérimentale.

182

Expérimentales Prédictives  Optimisées
sans avec
étalonnage  étalonnage

Largeur finale de la bréche au fond 0,95 m 0,172 m 1,79 m
Largeur finale de la bréche en créte 1,006 m 0,172 m 247 m
Débit de pointe de la breéche 0,0383 m?/s 0,0324 m3/s  0,0327 m3/s
Temps de formation de la bréche 0,133 h 0,3223 h 0,3223 h
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Tableau 4.7 : Comparaison des valeurs obtenues en mode prédictif (sans
étalonnage). Cas de la digue expérimentale.

Caractéristiques de la bréche

Sources Largeur Largeur Débit Temps de

aufond (m) encréte (m) maximal (m3/s) formation (h)

Cristofano 0.95% 1.006° 0,0733 0.051
Harris-Wagner ~ 0.95° 0,46 0,0141 0,006
BREACH 0,20 0471 0,0262 0,042
BEED 0.036 0,370 0,0135 0,675
DAMBRK 1,72 1,72 0.0324 0,3223
Observations 0.95 1,006 0,0383 0,133
Erreur minimale 79 % 53 % 15 % 61 %

* La méthode Cristofano ne prédit pas 1’élargissement de la bréche; les largeurs
au fond et en créte sont celles observées.

® La méthode de Harris-Wagner ne donne pas la largeur au fond puisque la forme
de breche est une parabole.
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Tableau 4.8 : Comparaison des meilleures valeurs obtenues par les méthodes
optimisées (sans étalonnage). Cas de la digue expérimentale.

Caractéristiques de la bréche

Sources Largeur Largeur Débit Temps de

au fond (m) encréte (m) Maximal (m3/s) Formation (h)

Cristofano 0.95* 1.006 % 0,0830 0,106
Harris-Wagner ~ 0.95° 0,46 0,0201 0,136
BREACH 0,967 1,200 0,0853 0,041
BEED 1,028 1,093 0,080 0,038
DAMBRK 1,79 2,47 0,0327 0,3223
Observations 0,95 1,006 0,0383 0,133
Erreur minimale . 2 % 8 % 14 % 2%

* La méthode Cristofano ne prédit pas 1’élargissement de la breche, les largeurs
au fond et en créte sont celles observées.

® La méthode de Harris-Wagner ne donne pas la largeur au fond puisque la
forme de bréche est une parabole.



a. Parallélement a la créte du barrage
AV4

b. Avec rotation autour du pied du barrage

V7Y
¢. Parallelement a la pente du talus aval

Figure 4.1 : Trois hypothéses courantes de développement de la bréche.
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Figure 4.2 : Schéma du montage de la digue d’essai.
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Figure 4.5 : Ecoulement de ’eau par-dessus la créte le talus aval du barrage juste
apres Pinitiation du déversement (T=17 secondes).
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Figure 4.6 : Initiation de I’érosion et élargissement latéral le long du talus aval du
barrage (T= 30 secondes).
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Figure 4.7 : L’érosion en escalier atteint la jonction parement aval-créte du
barrage (T= 48 secondes).
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Figure 4.8 : Régression de I’érosion de la créte vers I’amont (T= 88 secondes).
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Figure 4.9 : I.’augmentation de la déverse initie une bréche secondaire en rive
gauche (T= 124 secondes).
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Figure 4.10 : La bréche ne pouvant évacuer le débit entrant dans le réservoir, le
niveau continue de monter et une troisieme déverse apparait en rive droite (T=
157 secondes).
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Figure 4.11 : L.’écoulement se concentre dans la bréche principale avec des chutes
en escalier et arrache les agrégats de protection du talus amont (T= 192
secondes).
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Figure 4.12 : Etat de la breche finale 4 Parrét de I’essai, montrant ainsi I’érosion en
escalier apres 600 secondes.
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Figure 4.13 : Vue en plan et modéele topographique de la bréche finale dans la digue
d’essai apres 600 secondes.
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Figure 4.14 : Vue aval en 3D de la bréeche finale dans la digue d’essai aprés 600
secondes.
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Figure 4.15 : Vue amont en 3D de la bréche finale dans la digue d’essai apres 600
secondes.



200

4 . 0766"
e 07:32"
40 |
—s—07'56"
35 08:12"
z —%— 08":28"
< 30
Py —+—08:32"
-
g --o--08:45"
[1] |
° ———08'54"
o 20
3 ~ -~ 0904"
8 s —o—09":14"
—s—10:30"
10
ca--11':26"
51 —%—15917"
0
o

Distance longitudinale (cm)

Figure 4.16 : Profils longitudinaux successifs de la bréche de la digue d’essai a
différentes étapes de temps. (Durée de ’essai de 07°:66°° a 15°:17”’).
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Figure 4.18 : Largeur de la breche a différents axes du talus amont de la digue
d’essai apres 600 secondes.
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Figure 4.19 : Largeur de la breche a différents axes du talus aval de la digue d’essai
apres 600 secondes.
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CHAPITRE V

UNE MODELISATION THEORIQUE NOUVELLE DE LA RUPTURE PAR
SUBMERSION D’UNE DIGUE EN TERRE ET SA VALIDATION

Abstract

This paper presents the numerical model EROBAR of formation breach in earth
dam during a overtopping flow. The hydraulic for flow over earth dam is considered as
the basic event for the comprehension of the formation process of breach. To this will
add the mastery of the erosion mechanism and of widening of breach canal. As the
formation process of breach in a earth dam is very complex the model EROBAR was
the object of a wording in two steps to be coupled by the continuation. The first step
draft of the hydraulic one flow, vertical erosion and longitudinal evolution of the profile
of the dam. While the second step will formulate the widening of breach while basing
itself on the instability of the slope. After coupling and validation of these two
wordings, an application of the model EROBAR was done on the experimental dyke
studied in the preceding authors papers and on homogenous earth fill dams with or

without protection and on zoned dams.
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5.1 Résumé

Le présent article traite du modele numérique EROBAR de formation de breche
sur un barrage en terre durant un déversement de crue par-dessus ce dernier.
L’hydraulique de 1’écoulement par-dessus un barragé en terre est considérée comme la
base méme de la compréhension du processus de formation de bréche. A ceci s’ajoute Ia
maitrise du mécanisme d’érosion et d’élargissement du canal de bréche. Comme le
processus de formation de bréche dans un barrage en terre est trés complexe, le modele
EROBAR a fait ’objet d’une formulation en deux étapes qui ont été couplées par la
suite. La premiere étape traite de I’hydraulique de 1’écoulement, de 1’érosion verticale et
de I’évolution longitudinale du profil du barrage. La deuxieme étape introduit
I’élargissement de la bréche en se basant sur Iinstabilité des joues de la breche. Apres le
couplage et la validation de ces formulations, une application du modéle EROBAR a été
faite sur une digue expérimentale, sur plusieurs barrages en terre homogeénes avec ou

sans protection et sur des digues zonées.
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5.2 Introduction

Parmi les diverses causes de rupture de barrages en terre, les écoulements par
débordement ou par infiltration (effet de renard) sont les plus craints et ¢’est la premiere
qui est la plus fréquente. Cependant les bréches initiées par un effet de renard, se
transforment aprés un temps court en une bréche de déversement quand la partie
supérieure du canal s’écroule comme le montre la figure 5.1 (Johnson et Illes, 1976).
Les processus de rupture et d’érosion de bréche sont trés complexes et malgré les
innombrables études déja faites et les données recueillies, ils restent encore peu compris.
Un modele de simulation du processus d’érosion et de formation de la breéche serait donc
utile. Dans cette étude nous mettons 1’accent sur I’érosion et la formation de breche due

a un débordement sur une digue en terre.

Dans le passé, beaucoup de modeles de simulation de transport de sédiments ont
été développés pour les écoulements en rivieres (Simon et Senturk, 1977). Le processus
physique d’érosion et de charriage de fond en riviére est cependant trés différent des cas
de rupture de barrage par débordement. Une des caractéristiques des cas de rupture de
barrage est que nous faisons face a des pentes de talus beaucoup plus raides que celles

des lits des riviéres.

Parmi les modeles de simulation de ruptures de barrages développés, les uns
fixent la taille de la bréche et le mode d’érosion et de creusement de son canal, alors que
d’autres déterminent la forme comme une fonction du temps, des caractéristiques
géotechniques et de stabilité et des conditions hydrauliques. Dans le passé, les auteurs
(Zerrouk et Marche, 2001) ont regroupé dans un outil informatique nommé BRECHE,
quatre modeles parmi les 22 recensés pour comparer leurs résultats avec celui du modele
paramétrique DAMBRK (Fread, 1984a). Les quatre méthodes et modeles numériques
choisis étaient ceux de Cristofano (1965), Harris et Wagner (1967), BREACH (Fread,
1984b) et BEED (Singh et Scarlatos, 1989). L’une des conclusions en a ét€¢ que les

méthodes décrites plus haut n’ont pas donné de résultats satisfaisants sur le cas de
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rupture documenté de la digue « Cut-away » (Canada). Les débits et les dimensions de
la breche étaient en général sous estimés ou surévalués sauf avec DAMBRK pour les
débits et avec BREACH et BEED pour les largeurs en mode optimisé. Cependant pour
ce qui est des temps de formation de bréche, la méthode d’Harris et Wagner en mode
prédictif donne une valeur proche de celle observée. Ceci a amené les auteurs a
entreprendre une €tude au laboratoire sur des digues expérimentales dont une homogene
en moraine. Son analyse, les résultats de son €rosion et la formation de sa breche ont fait

I’objet d’un article (Zerrouk et Marche 2003).

Cette étude expérimentale a dévoilé certains aspects du processus d’érosion dont
la difficulté d’évaluer le point ot ce processus s’initie en fonction de la pente ou de
I’état du talus aval de la digue. L’écoulement tendant a atteindre un état d’équilibre le
long du talus aval, constitue ainsi des zones d’accélération et de ralentissement ayant
pour résultat une distribution non uniforme de la contrainte de cisaillement le long de
I’axe d’écoulement et forme donc un certain nombre de ressauts. Ces paliers d’érosion
dans le talus aval créent des chutes d’eau ainsi qu'une érosion plus rapide et des
affouillements a ces endroits. Pendant le déversement, les érosions ont lieu lorsque les
grandes vitesses locales créent une sollicitation hydrodynamique (contrainte de
cisaillement) qui excéde la résistance du matériau composant la surface de la digue

(contrainte de cisaillement critique).

Cette ¢tude expérimentale nous a aussi montré 'importance de la zone de
contrble de I’écoulement et du profil de I'eau au droit de la créte. Le contrdle de
P’écoulement se fait a la créte par la profondeur critique. Le but de cet article est de
présenter un modele mathématique tenant compte des remarques précédentes, et qui
peut avec satisfaction simuler ou prédire I’érosion de surface d’une digue en terre et
I’élargissement de la bréche sans avoir a imposer un mode de développement particulier.
Le modele est testé sur une digue expérimentale ainsi que sur des digues zonées de

grandes dimensions.
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5.3 Modele d’érosion d’une digue en terre soumis a la submersion

La compréhension du mécanisme d’érosion et de formation de bréche lors d’une
rupture de barrages en terre par débordement passe tout d’abord par la compréhension
complete de I’écoulement d’eau par-dessus la digue. Instant par instant ce processus est
le résultat de trois circonstances simultanées : la capacité de ’eau a former une breche et
a I’éroder, la résistance du matériau du barrage a étre lavé par I’écoulement et enfin la
résistance de la structure de la breche aux déformations additionnelles. Le volume de
I’eau stockée dans le réservoir et les caractéristiques géométriques du barrage sont des
aspects importants a considérer dans le processus de rupture de barrage. Lorsque la crue
déverse sur une digue, I’érosion de celle-ci commence au moment ou les grandes
vitesses locales par-dessus la digue créent une grande force d’érosion qui excede
localement la résistance a la rupture de la digue. Sur une digue en terre la rupture n’est
pas uniforme sur toute la longueur de celle ci, parce que les surfaces les plus sollicitées
ou les plus fragile de la digue s’effondrent en premier ce qui aide ’écoulement a se

concentrer sur les sections érodées.

Peu de temps apres que I'érosion soit initi€e, des discontinuités de surface
apparaissent résultant de I’écoulement en cascade sur le talus aval. Ce phénoméne a bien
été observé lors de la formation de bréche que nous avons expérimentée en laboratoire.
Apres une premiere rupture de surface, 1’érosion initiale peut commencer sur la créte,
sur le coin aval de la créte, sur le talus aval ou sur le pied aval de la digue
dépendamment de la configuration du barrage et du niveau d’eau en aval. L’écoulement
le plus érosif aura lieu sur le talus aval ou la vitesse d’écoulement et les contraintes de
cisaillement sont les plus élevées. L’érosion s’initie en fonction du type de matériaux du
talus aval, et les irrégularités de la créte ou de la face aval qui accélerent 1’érosion
locale. Ce sont tous ces facteurs que le mécanisme de calcul proposé doit prendre en

compte.
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5.3.1 Méthodologie retenue

Le modele numérique ERODAM est un outil informatique pour la prévision de
la formation d’une bréche dans un barrage en terre lors de son débordement par une
crue. Ce modele est itératif et le résultat du couplage de trois modules. Le premier
module étudie le comportement hydraulique de 1’écoulement de déversement par-dessus
la digue. Le deuxieéme module, reliant la contrainte de cisaillement de I’écoulement
obtenue du premier module a la contrainte de cisaillement critique du sol dans les
équations d’érosion de surface, permet de prédire le développement longitudinal du
canal de bréche et son approfondissement vertical dans une section de largeur unitaire.
Le troisitme module détermine finalement I'élargissement de la bréche en tenant

compte de I’angle de stabilité de ses joues.

A chaque pas de temps et en chaque section longitudinale le module fournit donc
un débit d’eau et un taux d’érosion unitaire ainsi qu’une épaisseur de lame d’eau a
chaque instant. Sans imposer une quelconque hypothése géométrique de progression de
la breche, le modele simule ainsi son développement et son approfondissement. La
régression de la bréche vers I’amont en fonction de la section de contrdle qui évolue en
fonction du temps peut alors &tre comparée aux observations expérimentales
disponibles. Basé sur I'importance prioritaire accordée a cet aspect, ce modele simple
tente de reconstituer 1’évolution longitudinale du chenal et son approfondissement. Dans
cette perspective, le profil de la courbe de remous est subdivisé en deux parties : I’amont
et ’aval a partir de la position de la section de controle qui est établie a chaque pas de

temps.

Dans un premier temps et pour simplifier les simulations, le niveau d’eau dans le
réservoir a été considéré comme étant constant ou donné a chaque pas de temps, ce qui

correspond 2 la simulation d’une grande retenue.
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5.3.2 Hydraulique de I’écoulement de déversement par-dessus une digue en terre

5.3.2.1 Modes d’écoulement

Comme il a éi€ défini par Powledge et al. (1989), I’écoulement par-dessus une

digue avec peu ou pas d’eau en aval passe par trois zones monirées a la figure 5.2.

Partant d’une charge statique en amont, la dynamique des écoulements va d’un
réservoir calme a un état de vitesse fluvial par-dessus la portion amont de la créte de la
digue et forme la zone d’érosion 1. Dans cette premiere zone d’écoulement par-dessus la
créte de la digue, les contraintes hydrauliques sont faibles. Quand bien méme la
profondeur d’écoulement serait assez grande, les vitesses d’écoulement sont petites et la
pente d’énergie reste faible comme la force tractrice (cisaillement). Il ne peut y avoir

d’érosion que si la créte du barrage est constituée de matériau hautement érodable.

La vitesse critique sur la créte et I’écoulement torrentiel de I'autre coté sur la
portion restante de créte et le sommet du talus aval de la digue définissent la zone II.
Cette zone d’écoulement par-dessus la créte du barrage en est une de transition. Le
niveau d’énergie est identique a celui de la zone 1 mais I’accélération de I’eau peut etre
importante et augmente ainsi considérablement la contrainte tractrice. Méme si les
contraintes sont grandes, la distance sur laquelle celles ci agissent est tres limitée a cause
de la configuration de la créte du barrage et explique pourquoi 1’érosion peut étre

prévisible au coin aval de la créte.

Enfin un écoulement torrentiel tres turbulent et rapidement vari€ est observé sur
la troisiéme zone de la digue. Les niveaux d’énergie y augmentent brusquement et
considérablement lorsque I’écoulement progresse sur le talus aval du barrage. A cause
de la pente raide, les vitesses augmentent rapidement ce qui induit des contraintes de

cisaillement trés importantes et garantit ainsi un grand potentiel d’érosion.
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5.3.2.2 Vitesses d’écoulement

Les modeles d’écoulement par-dessus les remblais établis a partir des études de
Kindsvater (1964) ont été classés en écoulement libre plongeant, écoulement libre de

surface et écoulement submergé.

L’écoulement libre plongeant a lieu lorsque le jet plonge sous la surface de I'eau
en aval, produisant ainsi un ressaut hydraulique submergé sur le talus aval.
L’écoulement libre de surface a lieu lorsque le jet se sépare de la surface a partir de la
chaussée jusqu’a I’accotement aval immédiat de celle ci et «chevauche » la surface
d’eau d’aval. L’écoulement submergé est quant a lui, toujours un écoulement de surface.

C’est généralement 1’écoulement plongeant qui cause le plus d’érosion au remblai.

L’examen des données de vitesse par Chen et Anderson (1987) dans leur étude
expérimentale sur les écoulements par-dessus des remblais rigides, révele que pour
’écoulement de surface, la vitesse au contact du talus aval serait en direction opposée
(stations (4), (5) et (6) de la figure 5.3a). Sa grandeur serait relativement constante en

bas du talus et généralement plus petite que la vitesse moyenne c'est-a-dire :

V.=-0.15V, S1

N

Oou

V. est la vitesse d’écoulement par-dessus la surface du talus aval,

V., est la vitesse moyenne au bord supérieur du talus (station (2), figure 5.3a).

Pour I’écoulement plongeant avec niveau d’eau fixe a l'aval, la vitesse

représentative V, serait en général la moiti€ la vitesse moyenne (fig. 5.3b) soit :

Vr - 0,55 \% 52

mr
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ol Vi, est la vitesse moyenne d’écoulement immédiatement en amont du ressaut

hydraulique.

Cette méme vitesse V; pour I’écoulement plongeant avec peu ou pas d’eau
d’aval, serait par contre la méme que la vitesse moyenne d’écoulement le long du

remblai donc :

V = Vz 53

ou V; est la vitesse moyenne a un point (i) sur le remblai.

5.3.2.3 Contraintes

La contrainte de cisaillement locale peut €tre reliée a la vitesse locale par

I’équation sutvante :

T:%fp ‘/’2 54

ou fest le coefficient de Darcy-Weisbach et p la densité de I’eau.

V; est la vitesse de référence locale égale a la vitesse de profondeur moyenne
par-dessus la créte et le talus amont ou égale a celle déterminée a partir des équations

5.1 ou 5.2 pour le talus aval.
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5.3.2.4 Equation de débit pour I’écoulement de déversement sur une digue

La forme généralement acceptée pour le calcul du débit de surverse par-dessus

un remblai en condition d’écoulement libre est :

gq=CH"” 5.5

N

ol
g est le débit par unité de largeur,

C le coefficient de débit et H la charge totale au-dessus de la créte de la digue.

On utilise les données pour une surface lisse, (Bradley, 1973) présentées en
figure 5.4. pour déterminer le coefficient de débit. Pour déterminer le débit
d’écoulement de déversement par-dessus une digue, il faut entrer dans la courbe B (fig.
5.4) avec H;/W et obtenir ainsi le coefficient (C) de débit de I’écoulement libre. Si la
valeur de H,/W devient inférieure a 0,15, il est suggéré d’utiliser la courbe A de la
méme figure. Si la submergence est présente (c'est-a-dire, si t/H; est plus grand que
0,76), la courbe C considérant la valeur de submergence en pourcentage permet de
trouver le facteur de submergence (C/C). Le débit résultant est obtenu en substituant ces

valeurs dans I’expression :

Q=CLH13/2 (C‘/C) 5.6

ol
Q est le débit total d’eau pour une largeur de breche L,
C et C, respectivement les coefficients de débit pour un écoulement libre et un

écoulement submergé.

La hauteur Hj totale amont mesurée par-dessus la créte de la digue est calculée

comime suit :

H=h+v'/2g 5.7
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ol v; et la vitesse d’écoulement, g 1’accélération gravitaire et h la profondeur de

P’écoulement de I'eau.

La profondeur critique y, est obtenue par :

v.=(q*1¢)" 5.8

La pente critique S, est donnée par

S =gn*/222y" 5.9

ol n est le coefficient de rugosité de Manning

Une fois la pente critique obtenue nous la comparons a la pente du lit du canal de
bréche (méthode de point simple de Chow) en partant de la section amont et nous

déterminons ainsi la section de contréle I. ou S; = S..
Nous utilisons ensuite deux discrétisations distinctes des équations d’énergie.

Pour I’amont de la section critique ce sera :
ho=h, +1/2g (v, +v,) (v, —v,) + Ax/2(Sf, + S, ) 5.10

Pour I’aval de la section critique ce sera :

hz=h1+1/2g(V1+V2)(V1'V2)"’AX/2(Sf1+Sf2) 5.11
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ol
h est la hauteur d’eau, v la vitesse moyenne,
Ax est I'incrément spatial,

Sf est 1a pente de frottement et 1 et 2 les indices des sections amont et aval.

5.3.3 Parametres et équations gouvernant I’érosion de la digue en terre

Lors d’un débordement sur tout un segment de digue, 1’érosion est plus faible
aux extrémités qu’au centre parce que le débit spécifique est plus élevé au milieu, et crée
donc une vitesse et une contrainte d’érosion plus fortes. L’initiation du processus se fait
sur une zone de fragilité a la créte. Une premiere largeur au point de fragilité est utilisée
pour les calculs par tranches unitaires successives. La courbe de remous résulte
essentiellement d’un calcul unidimensionnel section par section. L approfondissement

du fond de la breche augmente ainsi la hauteur des joues, ce qui diminue leur stabilité.

Ces deux processus d’érosion sont directement liés aux propriétés du matériau, a
la géométrie de la bréche et aux caractéristiques hydrauliques de I’écoulement. Il est
important de faire remarquer que les pressions interstitielles et leurs roles dans la
stabilité des joues de la bréche ne sont pas pris en considération a ce stade de la

recherche.

La contrainte de cisaillement critique (T) (souvent appelée contrainte de
cisaillement permissible) est définie comme la contrainte a laquelle le détachement et le
transport des particules de sol (i.e. érosion) sont imminents. Pour des matériaux non
cohésifs la contrainte de cisaillement critique est déterminée par I’équation suivante de

Gessler (1971) :

7.=0,05(y,-y)d, 5.12
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ou
dsg est la taille moyenne des particules du matériau,

s et Y sont respectivement les poids spécifiques du sol et de I’eau.

Cette équation est valide pour des nombres de Reynolds supérieurs a 70.

Pour les sols plus cohésifs, la relation de Smerdon et Beasley (1959a, 1959b),

développée a partir de tests effectués sur des sols non compactés et reliant ainsi la

contrainte critique a I’indice de plasticité (PI), est formulée comme suit :

7, =0,0034 (PI)** >13

Mais les sols utilisés pour la construction de digues en terre sont normalement
compactés et une autre relation pour les sols argileux bien compactés a été publiée a

partir des travaux de Mc. Whorter et al. (1968) :
7. =0,019 (PI)** 5.14

Cette derniere équation donne des valeurs de contrainte de cisaillement critique
compatibles avec celles recommandées par Chow (1959). Cependant, ces valeurs sont
beaucoup plus grandes que celles fournies par I’équation 5.13 et indiquent comment le

compactage augmente la résistance du sol a I’érosion.

Un grand nombre d’équations (Ariathurai et al. (1978), Chee (1978), Schneider
et al. (1980), Wiggert et Contractor (1969) et Cristofano (1965) ont été développées
pour Destimation de I’érosion d'un remblai. Ces é&quations ont ét€ dérivées

principalement d’approximations empiriques et de données de laboratoire. La formule
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de type Duboys proposée par Agricultural Research Laboratory semble prometteuse et a

été retenue pour calculer le taux (qs) d’arrachement par unité de surface :

qS:k(T -7 )a 5.15

C

ol T et T, sont respectivement la contrainte de cisaillement locale effective basée sur les
conditions hydrauliques et la contrainte de cisaillement critique du sol. k et a sont
respectivement le coefficient et I’exposant empiriques dépendant des propriétés du sol et

sont déterminés expérimentalement.

Sur la base d’analyses régressives des données de laboratoire sur deux types de
sol testés par Chen et al. (1986) et des sols non cohésifs testés par Mc. Whorter et al.
(1968) les équations suivantes ont ét€ développées. Pour les remblais faits de sols
hautement cohésifs tels que des argiles (PI = 10), k = 0,000086 et a = 0,91. Alors que
pour les remblais faits de sols peu cohésifs (1 < PI < 5), k = 0,00022 et a = 0,43.

Cependant pour les remblais faits de sols non cohésifs comme des sables et graviers, k =

0,00324 et a = 1,30.

Finalement, la profondeur d’érosion Az a chaque section du canal de bréche de la

digue durant un pas de temps donné est déterminée par I’équation suivante :

Az=q, At 5.16

ol Az est I’érosion du lit durant le pas de temps At.
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Lorsque chaque profondeur d’érosion Az a toutes les sections est établie, le
nouveau profil du lit du canal de bréche est déterminé par cumul et donne la nouvelle

hauteur du lit par rapport au repere de référence.

54 Fonctionnement du modele EROBAR

Le modele de la digue en terre est divisé en sections de calcul et les coordonnées
horizontales (X) et vertical (Z) de chaque point de son profil longitudinal sont entrées.
Pour chaque couche de matériau composant cette digue, il y a lieu d’entrer son
épaisseur, sa contrainte critique et son coefficient de rugosité de Manning, pour que le
taux d’érosion puisse étre calculé a partir de chaque équation correspondante. Le modele
offre la possibilité de considérer une digue en terre homogeéne ou non et avec ou sans
protection des talus. Lorsqu’une couche de matériau est érodée, la contrainte critique et
le (n) de Manning pour la couche immédiatement plus basse sont utilisés pour le pas de

calcu] suivant.

Le modele EROBAR dans sa version actuelle considére la hauteur d’eau amont
dans le réservoir et celle en aval au pied de la digue comme étant connues a chaque pas

de temps a partir de calculs annexes.

Les conditions d’écoulement par-dessus la créte de la digue créent une section
critique. De la profondeur critique Yc, connue a chaque pas de temps, le module calcule
section par section la courbe de remous en remontant vers I’amont pour la partie créte et
en descendant vers I’aval pour la partie du talus aval. La pente critique est identifiée et
comparée a celle de chaque section de la digue. Si la section considérée atteint la pente
critique, elle devient le point de contrdle qui va séparer ce qui se passe en amont, de ce
qui se passe en aval. Les deux sont découplées et on recommence le calcul. Le nombre

de Froude est égal a un pour 1’écoulement critique et plus petit ou plus grand que ’unité
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pour I’écoulement fluvial et torrentiel respectivement. Ainsi obtient-on la courbe de

remous de 1’écoulement et la ligne d’énergie le long du profil de la digue.

Les contraintes de cisaillement exercées par I’écoulement de I’eau sont calculées
a chaque section et a chaque pas de temps. Si ces contraintes de cisaillement excedent
les contraintes de cisaillement critiques des matériaux de créte et des talus, il y a érosion
et le taux d’érosion est déterminé en se basant sur le taux de transport de sédiments pour
les différents types de sol utilisés. La modification de la pente du canal de bréche est
alors estimée a chaque pas de temps en fonction de I'évolution de 1’érosion et un

nouveau profil du lit du canal est établi.

A chaque pas de temps aprés I’approfondissement vertical de la breche, les
pentes des joues de la breche sont ajustées a I’angle de stabilité fixé au préalable en
fonction du matériau de la digue. Ceci permet de garder une largeur au fond constante et
une largeur au sommet évolutive comme montré en figure 5.5. Une nouvelle géoméirie
de bréche est définie a chaque pas de temps et a chaque section de la digue. Dans notre
étude nous considérons trois cas. Le premier est de retenir un angle de stabilit€ des joues
de la bréche de 90° et une largeur de fond constante, ainsi la bréche conserve une forme
rectangulaire. Dans le deuxieme cas avec la méme largeur constante et un angle de
stabilité inférieur a2 90°, nous obtenons une forme de bréche trapézoidale. Dans le
dernier cas avec un angle inférieur a 90° et une largeur de fond nulle, la bréche est
triangulaire. La formule qui est utilisée pour le calcul de la largeur au sommet de la

bréche est la suivante :

2h,

b 5.17
tan y,

B =b, +

!

B et by sont respectivement les largeurs au sommet et au fond de la breche,



Y1 angle de stabilité des joues de la bréche

hy, est la profondeur de la bréche hy, = Hg — Zy, Haest la hauteur du barrage et Zi,

I’élévation du fond de la bréche.

Pour déterminer le niveau d’eau dans le réservoir, 1’équation de continuité, la
relation élévation-stockage et les équations de débit-élévation dans leur ensemble sont

utilisées via un schéma d’itération de Newton-Raphson.

5.5  Résultats des simulations obtenus par EROBAR

Pour valider le modele EROBAR, nous avons effectué des comparaisons
précises avec les tests disponibles sur une digue de revanche expérimentale homogene
en moraine qui a fait I’objet d’une étude au laboratoire (Zerrouk et Marche, 2003). Puis
une grande partie de la validation complémentaire a ét€ faite sur une digue hypothétique
en moraine et plusieurs variantes. Cette digue hypothétique est environ 100 fois plus
grande que la digue expérimentale. Les variantes considérées sont celles d’une digue
homogene en moraine, d’une digue zonée avec un drain vertical en sable ou un noyau en
argile et d’une digue avec protection en riprap ou en argile. Les digues ainsi considérées

ont été divisées longitudinalement en 24 sections égales.

Les caractéristiques géométriques de la digue expérimentale et celles communes

aux digues hypothétiques figurent dans le tableau 5.1.

Tout d’abord la convergence du procédé de calcul retenu dans le modele
EROBAR a été vérifiée en simulant la rupture de la digue expérimentale avec des pas de
temps de 0,0166 h dans un cas et 0,83 h dans 1’autre. Les résultats obtenus dans les deux
cas sont parfaitement identiques aussi bien pour les profils d’érosion que pour

I’évolution de la section de contrOle dans le temps.
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Dans la premigre étape de validation, quatre tests ont €té simulés sur des digues
homogeénes en moraine, deux sur la digue expérimentale et deux autres sur une digue
hypothétique. Les caractéristiques géotechniques utilisées pour ces tests sont données

dans le tableau 5.2.

Comme 1'indique le tableau 5.2, dans les tests (1) et (3), les parametres
géotechniques utilisés sont ceux d’un matériau non cohésif alors que ceux utilisés dans

les tests 2 et 4 sont pour un matériau faiblement cohésif.

Durant le test (1) (fig. 5.6), les observations ont montré que ’écoulement sur la
digue expérimentale est a surface libre au début du débordement, et qu’il devient tres
rapidement plongeant. Ceci a pour effet de creuser la base du talus aval en régression
vers I’amont de la digue tout en laissant une grande partie du talus aval en place. Apres
0,53 h de débordement, le profil du canal de bréche devient vertical au niveau de la
section 14 d’oli un ralentissement de son érosion jusqu’a 1,328 h. Par contre 1I’érosion
horizontale s’accentue et se concentre sur la créte de la digue pour I'abaisser a une
hauteur de 0,317 m a la fin de la simulation soit 1,66 h apres le débordement. Le profil
d’érosion évolue vers I’amont pour atteindre a la fin de la simulation le talus amont au
niveau de la section 11. La partie inférieure du talus aval qui semble résister a I’érosion,
est dans la réalité érodée et évacuée par I'effet de sapes et d’instabilité€ du bloc. A la fin
de la simulation pour la deuxiéme fois nous observons un canal vertical le long de la

section 13 du talus amont de la digue.

Dans le test (2) le matériau considéré est faiblement cohésif (tableau 5.2). La
figure 5.7, nous montre que I’écoulement est contrdl€ jusqu’a la fin de la simulation par
la section critique située a I'extrémité aval de la créte (section 14) et force ainsi
I’écoulement a plonger sur le talus aval. L’érosion est concentrée sur les deux tiers
supérieurs du talus aval, le troisieme tiers a la base de celui ci n’est pas érodé du tout.
Cette particularité est due a I'effet de I’écoulement plongeant qui se jette sur le talus

aval de la digue. A la fin de la simulation soit 1,66 heures apres le début du
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débordement, le bief aval de la digue est grugé par 1'érosion régressive créant ainsi une
sorte de poche dans la digue. Si I’érosion n’affecte pas le dernier tiers de la base du
talus, nous pensons ‘que c’est parce que I'érosion est étudiée par un modele
unidimensionnel. Cependant dans la réalité quand cela arrive si I’érosion verticale est
ralentie voir arrétée, I’érosion latérale s’accentuera en suivant un chemin préférentiel ce
qui grugera les flans du canal de bréche. Ce phénomene a été souvent observé in situ et
sur des essais en laboratoire (Zerrouk et Marche 2003). Ceci explique bien I'effet de
sape sous les joues du canal de bréche et leur érosion latérale ce qui provoque leur

instabilité et leur effondrement.

Dans le test (3) et (4) nous appliquons le modele EROBAR a la digue
hypothétique de 37,0 m de hauteur supposée constituée de la méme moraine que celle de

la digue expérimentale des tests précédents.

Les calculs montrent dans le test (3) une érosion extrémement rapide de la digue,
de méme que 1’évolution de la section critique. Des les premiers pas de temps, tout le
bief aval de la digue est €rodé, alors que la créte résiste quelque peu. Apres cette étape
Pérosion se fait rapidement et uniformément dans le sens vertical et horizontal sur tout
le profil du barrage. Au temps T = 6,64 h, la section de contrle a déja rejoint le talus
amont. Dans le cas présent, ’érosion en palier est trés présente comme la montre la

figure 5.8. La digue est totalement érodée en environ 10 heures.

Dans le test (4), comme la digue est constituée de matériau plus cohésif I’érosion
est moins brutale que dans le cas précédent a cause des faibles taux d’érosion. Durant
4,98 h, I’érosion se fait d’une fagcon uniforme et parallele a la créte et au talus aval. Au
temps T = 14,94 h, le talus amont est entamé par 1’érosion, en méme temps que la créte
s’approfondit horizontalement et que le talus aval s’érode verticalement. L’effet de
palier est trés marqué dans le cas présent. Il est a noter que la section de contrdle

progresse moins rapidement vers l’amont, influencant ainsi le profil et le mode
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d’érosion de la digue, comme montré en figure 5.9. La digue est completement érodée

en 116,2 heures:.

Les quatre simulations précédentes nous montrent bien que la contrainte de
cisaillement critique et la formule de calcul du taux d’érosion influent énormément sur
le processus d’érosion pris en compte dans le calcul. On observe aussi que pour un
matériau plus résistant, I’érosion de la créte est quelque peu ralentie et comme la section
critique se maintient plus longtemps au méme endroit, I’écoulement demeure concentré

sur le talus aval pendant un plus longtemps.

La deuxiéme étape de validation du modele EROBAR consiste a étudier son
application sur une digue zonée de 37,0 m de hauteur. Le premier test (5) simule un
ouvrage avec noyau d’argile de 0,37 m de largeur et se situant a 0,37 m sous la créte,
ainsi qu’une variante ou il se situe a 0,74 m. Le test 6 s’applique a une digue zonée avec
un drain en cheminée et un tapis drainant en sable. Les caractéristiques géotechniques
utilisées dans ces deux tests sont données dans le tableau 5.3. Le corps du barrage est en

moraine avec les parametres appliqués au matériau faiblement cohésif des tests 3 et 4.

Dans le test (5) sur une digue avec noyau d’argile, ce dernier a eu pour effet de
ralentir 1’érosion dans le corps de la digue. Avec une équation de calcul du taux
d’érosion appliquée a un matériau hautement cohésif le noyau s’érode trés lentement. Le
noyau n’est entamé qu’apres 16,66 heures de débordement de la digue.
L’approfondissement de I’érosion de la partie amont du corps de la digue se fait le long
de la face amont du noyau (fig. 5.10). La forme des profils d’érosion évolue

différemment de celles observées pour les digues homogenes étudiées précédemment.

Dans le test (6), cas d’une digue avec drain et tapis en sable, nous avons utilisé
pour ce dernier une équation de calcul du taux d’érosion préconisée pour des matériaux
non cohésifs. Sur la figure 5.11, nous voyons que les profils d’érosion sont trés
prononces en bas de la digue dans la zone du filtre. Contrairement a la digue zonée avec

noyau d’argile, I’érosion est accélérée a I’approche de la région du drain en cheminée.
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Le processus d’érosion de cette partie du corps de la digue est a tel point rapide que le

drain au complet est érodé€ en 3,32 heures de temps.

Ce que montrent les deux tests précédents, c’est que dans le cas d’une digue
zonée avec un drain, c’est le corps de la digue qui ralentie I’érosion du drain
contrairement au cas d’une digue zonée ou c’est le noyau d’argile qui ralentie I’érosion
du corps de la digue. Du point de vue de la rupture de la digue, nous notons I’effet
positif du noyau d’argile et celui négatif du filtre dans le processus de ralentissement ou
d’accélération de 1’érosion de la digue lors d’un débordement. Le modele EROBAR est
apte a tenir compte de ces particularités pour simuler des digues composées de plusieurs

matériaux.

La troisieme étape de la validation du modele EROBAR consistait a reproduire
une digue munie d’une protection partielle sur le talus aval ou totale sur tout le corps du

barrage. Les parametres géotechniques des protections sont donnés dans le tableau 5.4.

Le test (7) consiste a simuler une digue homogene en moraine munie d’une
protection du talus aval en gazon. L’épaisseur du gazon est de 0,15 m dans le premier
cas et de 0,305 m dans le deuxieme cas. Les seize premiers pas de temps sont de 0,10
heure. Ils permettent de mieux observer 1’érosion de la protection en gazon. A partir du
temps 1,66 heures, le pas de temps redevient de 1,66 heures. La figure 5.12 montre que
I’érosion met 0,5 heure pour éroder tout le gazon du talus aval. Apres ce temps I’érosion
est moins rapide que dans le cas d’une digue homogeéne (Test 4). La section critique
évolue vers I’amont et passe de la section 14 2 la section 12 en 26,56 heures. Alors que
’érosion horizontale de la créte est modérée, celle du talus est plus rapide. L’érosion du
reste du corps de la digue se fait alors d’une maniere presque identique a celle observée
sur la digue du test 4. Dans un deuxiéme cas ou I’épaisseur du gazon était de 0,305 m,

I’érosion totale de la couche protectrice du talus a été retardée a 0,5 heure.

Les deux tests montrent qu’une protection en gazon du talus aval a un effet

relativement ralentisseur de I’érosion. La protection en gazon du parement aval méme si
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elle ne peut assurer une protection totale de longue durée de la digue lors d’un
débordement peut cependant ralentir son érosion. Ce type de protection est d’ailleurs
utilisé pour protéger le talus aval de I’érosion due aux pluies et aux ruissellements qui en

découlent mais non contre un débordement de crue.

Les tests (8) et (9) qui suivent simulent par contre une digue en moraine protégée

par une carapace sur toute sa section; elle peut étre en riprap ou en argile compacté.

Dans le test 8 nous simulons la digue comportant une carapace en riprap
constituée de blocs de 0,70 m, avec dans un premier cas, une épaisseur de 3,70 m sur
tout son profil et un deuxieme cas ou la partie sous la créte aura une €paisseur double
soit 7,40 m. Les parametres de ce riprap sont évidemment ceux d’un matériau non
cohésif comme mentionné dans le tableau 5.4. Comme le montre la figure 5.13, relative
au premier cas, la section de contrble reste fixe a I’extrémité aval de la créte (section 14)
de la digue. Si la créte ne s’érode pas, le profil du talus aval va €voluer en rotation
autour de la section critique jusqu’a atteindre une position verticale 2 la section 14. Ceci
s’explique par le fait que la section de contrdle qui reste figée en une section, impose un
écoulement plongeant, qui Iui va créer un canal de bréche vertical a la fin de la
simulation. Arrivée a cette étape, I’eau va s’écouler comme dans une chute d’eau et ne
touchera pas ainsi le corps de la digue. Apres 41,5 heures de simulation, I’érosion de la
partie aval du corps de la digue est totale et I’érosion est completement arrétée. En
augmentant 1’épaisseur sous la créte de la carapace a 7,40 m, nous obtenons les mémes

résultats, la créte ne s’érodant pas.

Dans le dernier test (9) présenté, nous avons considéré dans un premier cas, une
carapace en argile compacté d’une épaisseur uniforme de 3,70 m sur toute la digue et
dans un deuxiéme cas une épaisseur de 7,40 m sous la créte. Les parametres

géotechniques de 1’argile sont mentionnés dans le tableau 5.4.

Dans le premier cas la carapace d’argile s’érode moins rapidement que celle en

riprap. L’érosion est paralléle au talus aval jusqu’a ce qu’elle atteigne le corps de la
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digue en moraine 4 9,96 heures. Contrairement aux tests précédents, la section de
contrdle évolue trés rapidement vers le talus amont. Il en résulte ainsi un écoulement a
surface libre qui engendre une érosion par palier sous la créte comme le montre la figure
5.14. L’érosion se fait sur tout le profil en long de la digue. La partie aval de la carapace
est presque completement érodée en 9,96 heures du début du débordement et ce n’est
qu’a partir de cet instant que I'aval du corps interne de la digue est entamé. La
protection de la créte ne sera totalement érodée qu’a partir de 41,50 heures et c’est a ce
moment 13 que commence I’érosion de la partie haute du corps de la digue. La carapace
protectrice du talus amont freine considérablement son érosion. Au temps T = 136.12h,
la section de contrble se trouve en section 10, la digue n’est pas encore complétement
érodée, son talus amont avec sa carapace d’argile n’est entamé qu’a la moitié de sa
hauteur (fig. 5.14). Dans le deuxieme cas du test (9), si le début du processus d’érosion
est identique 2 celui du premier cas, jusqu’au temps T = 41,50 h, I’érosion est quelque
peu retardée surtout sous la créte de la digue 1a oui I’épaisseur de la carapace est de 7,40
m. Par la suite en fin de simulation, les profils d’érosion du corps de la digue et leurs

sections de contrdle évoluent presque de la méme manicre.

Nous pouvons conclure de ce qui précéde qu’une carapace en riprap joue un rdle
plus ralentisseur de I’érosion que celle en argile. Une augmentation de I’épaisseur de la
carapace en argile de la digue augmenterait le temps de rupture de la digue, mais ce

n’est le cas pour une carapace en riprap.

Le module d’élargissement de bréche permet alors d’évaluer les hydrogrammes
de rupture correspondant selon trois formes de breche, rectangulaire, trapézoidale et
triangulaire. Nous considérons dans ce test une largeur de fond de 44 m et un angle des
joues de 90° pour la bréche rectangulaire et 30° pour les bréches triangulaire et
trapézoidale. En se basant sur les données du test 4, les débits sortants des trois formes
de bréches obtenus au test (10), sont montrés a la figure 5.15. Nous observons que le
débit total de la bréche de forme trapézoidale est toujours supérieur a ceux des autres

formes du début jusqu’a la fin. Cependant si au début du débordement de la digue, le
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débit de la breche triangulaire est supérieur a celui de la forme rectangulaire, a la fin
c’est I'inverse qui se produit. A 68,06 heures pour la bréche triangulaire et 2 69,72

heures pour la bréche rectangulaire leur débit respectif est le méme soit 6993 m¥s.

5.6 Conclusions

Dans cet article, nous avons résumé une formulation et une résolution nouvelle
du probleme de I'érosion de la créte d’une digue subissant un déversement. La
résolution des équations hydrauliques est découplée de celle des équations de I’érosion

et permet de considérer le laminage des apports dans le réservoir amont.

Le module hydrauliqgue du modele EROBAR reflete bien 1’évolution libre de
I’érosion longitudinale du canal de bréche sans qu’aucune hypothése de progression
géométrique ne soit imposée. L’évolution de la section de contrdle et son influence sur
I’écoulement par-dessus la créte de la digue et son talus aval permettent d’obtenir
comme il a été observé au laboratoire, différents profils d’érosion en fonction du temps.
Le ressaut hydraulique sur le talus aval est quant a lui trés important en particulier dans
les premiers instants du déversement pour situer les premieres zones d’€érosion. Il
confirme le role particulier que joue le contrdle de I’écoulement a la bréche pour initier
I’endroit de démarrage de celle ci, le type de développement du sillon et son profil
longitudinal. Tl montre que le profil longitudinal de bréche évolue irrégulicrement en

fonction de ’érosion régressive a laquelle on assiste le long du parement aval.

La formulation permet de prévoir le comportement d’un ouvrage homogene ou
constitué de couches différentes. Les tests effectués montrent que le modele peut
prendre en compte et réagir logiquement 2 une augmentation de la compaction des

matériaux et a la présence de couches protectrices ou drainantes.



230

Les travaux en cours permettront de comparer les résultats de calcul a d’autres
tests réalisés sur des digues en vraie grandeur et dans des matériaux de cohésion

variable.

Le développement théorique se poursuit actuellement vers l'introduction de
I’évaluation des pressions interstitielles dans les couches superficielles de I'ouvrage en

contact avec la nappe déversante.
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Tableau 5.1 : Caractéristiques des digues expérimentale et hypothétique.

Caractéristiques Digue Expérimentale Digue Hypothétique

Hauteur de la digue (m) ¢ 0,37 37,0
Longueur longitudinale de la digue (m) 2,30 230
Largeur du profil de créte (m) 0,30 30

Pente des talus 1V :1H 1:2,5 1:2,5
Niveau d’eau amont (m) 0,44 44.0
Densité de I’eau 1,94 1,94
Nombre de pas temps 100 100

Pas de temps (heure) 0,0166 1,66

¢ La hauteur réelle de la digue est diminuée de la profondeur d’initiation de la breche.
Cette profondeur est de 0,03 m pour la digue expérimentale et de 0,30 m pour la digue
hypothétique.
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Tableau 5.2 : Données d’entrée des Tests 1 et 2 sur la digue expérimentale et des
Tests 3 et 4 sur la digue hypothétique.

Caractéristiques Test 1 Test 2 Remarques
¥ Test 3 Test 4 '

Coefficient n de Manning 0,015 0,015

Contrainte critique T, (N/m?) 0,000067  0,001044

Coefficient k 7 0,003240  0,000220

Exposant a b 1,300 0,43

Type de digue Homogene Homogene

Type de matériau Non cohésif Peu cohésif  Moraine

’ Kk et a sont des coefficients empiriques gs = k (Tp - 1) * pour le calcul du taux

d’érosion. Ils dépendent des propriétés des matériaux
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Tableau 5.3 : Données d’entrée des Tests 5 et 6 sur des digues hypothétiques

zonées.

Caractéristiques Test 5 Test 6
Contrainte critique T, (N/m?) 0.00063 0,00081
Coefficient n de Manning 0,015 0,015
Coefficientk * 0,0000860 0,000220
Exposant a b 0,91 0,43
Type de digue Zonée Zonée
Type de matériau Noyau - Argile Filtre - Sable

’ k et a sont des coefficients empiriques de 1’équation qs = k (T - 1) ® pour le

calcul du taux d’érosion par unité de surface. Ils dépendent des propriétés des matériaux
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Tableau 5.4 : Données d’entrée des Tests 7, 8 et 9 sur des digues hypothétiques avec

protection.

Caractéristiques Test 8 Test9
Epaisseur de la protection (m) 3,70 3,70
Contrainte critique T, (N/m?) 0,083 0,00063
Coefficient n de Manning 0,040 0,015
Coefficientk ° 0,003240 0,0000860
Exposanta ” 1,300 0,91
Type de digue Protection aval Carapace Carapace
Type de matériau Riprap Argile

® k et a sont coefficients empiriques de 1’équation de I’équation gs =k (79 - Tc) *

pour le calcul du taux d’érosion par unité de surface. Ils dépendent des propriéiés des

matériaux
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5.8 Liste des symboles

La vitesse d’écoulement par-dessus la surface du talus aval : (Vy)

La vitesse moyenne au bord supérieur du talus : (Vy,)

La vitesse moyenne d’écoulement immédiatement en amont du ressaut hydraulique :
(Vi)

La vitesse moyenne a un point (i) sur le remblai : (V;)

Le coefficient de Darcy-Weisbach et p la densité de 'eau : (f)

Le débit par unité de largeur : (q)

Le coefficient de débit : (C)

La charge totale au-dessus de la créte de la digue : (H)

Le débit total d’eau : (Q)

La largeur de breche : (L)

Les coefficients de débit pour un écoulement libre et un écoulement submergé : C et C;
La vitesse d’écoulement : (vy)

L’accélération gravitaire : (g)

Les profondeurs de I’écoulement de 1’eau amont et aval : (hy) et (hz)
Le coefficient de rugosité de Manning : (m)

La profondeur critique : (yc)

La pente critique : (S¢)

La hauteur d’ecau : .(h)

La vitesse moyenne : (V)

L’incrément spatial : (Ax)

Les pentes de frottement aux sections amont et aval : (S§f1) et (Sf2)
La taille moyenne des particules du matériau : (dsg)

Les poids spécifiques respectifs du sol et de I’eau : (y) et ()

La contrainte de cisaillement critique du sol : (T.)

La contrainte de cisaillement locale effective de 1’eau : (1)
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L’indice de plasticité (PI)

Le taux d’arrachement par unité de surface : (gs)

Le coefficient et I’exposant empiriques : (k) et (a)

L’érosion du lit : (Az)

Le pas de temps : (At)

Les largeurs respectives au sommet et au fond de la breche : (By) et (bg)
La profondeur de la breche : (hy)

La jauteur du barrage : (Hy)

L’élévation du fond de la bréche : (Zy,)

L’angle de stabilité des joues de la breche : (y1)



A
A
AN
Jz

(a) (b) (c)

Figure 5.1 : Séquence de formes de breche résultant d’une érosion par «Effet de
renard» (Johnson & Illes, 1976).
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Figure 5.2 : Régimes d’écoulement et zones d’érosion sur la digue expérimentale en
débordement.
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Figure 5.3 : Profils de la surface de ’eau et des vitesses sur le talus aval d’une
digue, 3a. Ecoulement libre de surface, 3b. Ecoulement libre plongeant avec
niveau d’eau aval fixe (Chen & Anderson, 1987).
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245

—T-0n
—2—T=0.083h
—%—T=0.166h
s | S | | —a—T=0249h
A\ —e—T=0332h
E | ——T=049%h
g R MMWMW"E ------ T=0664h
é oW\ N@N ] ——T=0830h
£ e NANN— | —o—T=0996h
/ A\ | | —e—T=1162h |
'\ | |—o—T=132h
—+—T=1.494h |
- \| T=1.660h

12 3 4 5 8 7 8 9 10 11 t2 13 14 15 16 17 18 19 20 21 22 23 24

Sections longitudinales

Figure 5.7 : Digue expérimentale homogéne en matériau faiblement cohésif.
Progression de I’érosion. (Test No. 2).



246

40.568
]
36.88 o b -
| - |
33.192 formmn e T=0h ‘
BOB08 ‘ ~—f—T 1,66 h x
’g 25.816
@ —n—T=332h |
B, 22128
3
% 18.44 —3¥—T =4.98 h
S
£ ars2

11.064

7876 |3

--%--T=11.62h

3.688 -

10 11 12 13 14 15 18 17 18 19 20 21 22 23 24

Sections longitudinales

Figure 5.8 : Digue homogéne en matériau non cohésif. Progression de I’érosion.
(Test No. 3).



40.568

36.88 +

33.192

29.504

DB BB Ao - e

Hauteur digue (m)

14752 dormmiaeeeon

11.064

AL
7.876 +—— ol
p

3688 |-

0

22.128 ¥

18.44 4

2 4 R
ra 'A y \

\
R
Y
\

] :
L 5 L)
® T
b L]
X * , :
P z [y * i
Q . b :

12 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15 16 17 18 19 20 21 22 23 24

Sections longitudinales

247

T=0h |
{—@——T=1.66 h
—¥—T=664h
--©0--T=16.60h

|
'

—e—T=2490h

i——-A—-——T=49.80h
1--->E--T=58.10h
§—~§-—~T=66.40h
‘—o—T=74.70h

~-@— T=8300h

§—<>—T=91.30h

T=99.60 h

i
--x--T=107.90h
|
|

—e—T=112.88h

Figure 5.9 : Digue homogene en matériau faiblement cohésif. Progression de
Pérosion. (Test No. 4).



248

40,557

36.87 y—— ——-

33.183

29.496

25.809

22122 dmen

18.435

Hauteur digue {m)

14,748 oo ee e 3

11.081 £

7.374

3.687 4

5 [ 7 8 9 10 1 12 13

Sections longitudinales

14 15 16 17 18 19 20 21 22 23 24

Noyau d'argile |
 —@—1t=1.66h
—3——T =498 h
| —0—T=830h

—&—T=16.60h

T=2490h
- s — T =33.20 h
t

| =T = 4150 h

——T =49.80 h

‘ T = 66.40 h
—O0—T=7470h
- -4 --T=83.00h
e T-9960h
—;-'A—T=116.20h
| T = 132.80 h

T = 149.40 h

— % —t=166.00h |

Figure 5.10 : Digue zonée avec noyau en argile. Progression de I’érosion. (Test

No.5).
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de P’érosion. (Test No. 6).
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Figure 5.12 : Digue avec protection du talus aval en gazon de 0,15 m d’épaisseur.

Progression de I’érosion. (Test No. 7).
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Figure 5.13 : Digue homogéne avec carapace de protection en riprap sur tout son

profil. Progression de 1’érosion. (Test No. 8).
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CONCLUSION

Ce travail présenté en trois étapes avait pour objectif de développer un modele
numérique qui pourrait prévoir d’une maniere fiable le processus d’érosion et de
formation de breche sur une digue en terre lors de sa submersion. Ces étapes
consistaient en 1) une recherche bibliographique sur les modeles existants tant
analytiques, numériques que physiques, 2) une analyse de cing modeles et la
comparaison de leurs résultats, 3) une €tude expérimentale en laboratoire sur une digue
homogene de revanche en moraine non cohésif, 4) un modeéle numérique de formation

de breche par érosion de surface sur un barrage.

La revue de la littérature portant sur les travaux récents des ruptures de barrages
montre 1'actualité du sujet et les préoccupations communes aux opérateurs de barrages,
partout dans le monde. Nous avons identifi€ dans cette bibliographie plus de 20
méthodes proposées depuis les années soixante par divers auteurs pour prévoir

I’ouverture par érosion d’une bréche dans un ouvrage en terre.

Cette recherche a montré que 1) les résultats issus de la prévision des ondes de
rupture dépendent beaucoup plus de I'hypothese faite sur la forme de la bréche et son
rythme de développement, que de la fiabilité de n’importe quel autre maillon de la
chaine de prédiction. 2) la pratique actuelle qui consiste a appliquer des régles de temps
de formation et de forme de la bréche et des hypothéses sur son mode d’évolution, est
peu représentative des capacités de simulation disponibles maintenant. 3) un certain
nombre d’approches différentes sont prometteuses en particulier celle des études
expérimentales en laboratoire ou in situ a grande échelle sur les ruptures de barrage. 4)

des travaux de modélisation et de développement sont actuellement réalisés par
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différentes équipes & travers le monde et que des échanges ont lieu entres les experts

concernés.

Les analyses faites sur les résultats obtenus par ces différentes méthodes
montrent des dispersions assez grandes (a part quelques exceptions) et des valeurs
irréalistes dans certain cas. Un premier pas pour minimiser les erreurs serait de bien
choisir le modele a utiliser pour I’évaluation de I"hydrogramme de crue résultant d’une
rupture de digue. En effet, c’est I’hydrogramme qui sert a évaluer la propagation de la
crue dans la vallée et qui détermine les moyens de protection des zones inondables en
aval. Ainsi le choix du modele de simulation & utiliser doit se faire avec discernement. Ii
y a lieu de prendre en compte ces remarques dans les futures modélisations en
commencant par diminuer le nombre de parametres hypothétiques pour s’assurer de

résultats beaucoup plus réalistes.

Cing méthodes parmi les plus originales et les plus renommées ont été retenues
de la recherche bibliographique. Aprés avoir ét€ reprogrammées et connectées a une
méme et unique base de données, elles ont été incorporées dans un seul outil
informatique « BRECHE ». Avant leurs applications, les méthodes de Cristofano, Harris
et Wagner, Fread, Singh et Scarlatos et celle utilisée dans le modele DAMBRK de Fread
ont été€ validées chacune sur le cas utilisé par I’auteur. Ainsi une étude détaillée des cinq
modeles et leur comparaison nous a permis de conclure que le processus d’érosion de
bréche est trés complexe et que les hypotheses du mode et du développement de la
breéche different d’un modele a I’autre. Le programme « BRECHE » a ét€ ainsi appliqué
a la prévision de la bréche de rupture observée dans la digue Cut-away du lac HA! HA!
lors des crues de 1996 au Saguenay, Québec. Les conclusions sont tres claires. Bien que
les méthodes les plus réputées aient €t€ retenues pour ce test, les résultats de prévision
montrent une trés grande disparité et aucune de ces méthodes n’aurait permis de prévoir
de maniére fiable les conséquences réelles d’un déversement en créte de cet ouvrage

(débit maximal et temps de formation de la bréche).
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Pour la formulation de notre modele numérique, il fallait avoir une vision claire
du mode de rupture que nous aurons a modéliser. Il nous semble que les modeles
expérimentaux soient beaucoup plus réalistes que ceux issus des observations
historiques de ruptures et qui ne sont faites qu’a la fin de la rupture de la digue.
L’érosion de sédiment, 'encaissement, le mouvement de créte et de la section de
contrdle et le transport de sédiment sont les processus associés a la formation de bréche.
Ces processus ont été expérimentalement étudiés par le biais d’un essai de rupture par
surverse d’une digue en moraine réalisé au laboratoire de 1'Ecole Polytechnique de
Montréal, en mai et juin 1998. La digue d’essai mesurait 244 cm de largeur, 41 cm de
hauteur, pour un volume total de 1,88 m3. Les pentes des talus amont et aval étaient de
1V : 2,5H et la créte mesurait 30 cm; a sa base la digue était épaisse de 230 cm. La
moraine utilisée provenait de ’aménagement hydroélectrique LG2sur la riviére La
Grande (Québec, Canada), ce sédiment €tant composé de gravier, de sable, de silt et

ayant trés peu de cohésion.

L’évolution du canal et son approfondissement ont €té analysés du début de la
rupture jusqu’a la stabilisation de la bréche a ’aide de trois caméras vidéo et de prises
de photos. Les niveaux d’eau dans le réservoir durant I’essai et ceux du fond du canal de
breche ainsi que la largeur finale de la bréche a différentes sections en direction de
I’'écoulement ont été mesurés a la fin de D'essai. L’analyse des données et la
reproduction des profils le long du canal de bréche ont permis de confirmer I’érosion et
I’évolution du canal d’une facon non uniforme et loin d’étre parall¢le au talus aval.
L’évolution de I’érosion de la créte de la digue vers I’amont confirme les déplacements
automatiques vers ’amont de la section de contrdle de 1’écoulement de submersion.
Plusieurs breches sont initi€es sur la digue jusqu’a ce que 'une d’elles I’emporte pour

évacuer le total du débit déversé.

Cette expérience nous a confirmé que certaines hypotheses formulées dans les
modeles sont loin de la réalité du processus de formation de breche. En effet Iinitiation

d’érosion se fait a plusieurs endroits du talus aval de la digue et I’écoulement trés vite



257

transformé en torrentiel sur ce talus provoque des cascades de chute d’eau successives.
Cet écoulement en cascades engendre une €rosion non uniforme aussi bien sur la créte
que sur le talus aval du barrage, ce qui fait apparaitre des paliers a plusieurs niveaux.
Nous notons aussi I’importance et I'influence de la section de contrdle (section critique)
sur I’écoulement de 1’eau et de facto sur 1’érosion de surface. Ce dernier point a €té

souvent négligé dans beaucoup de modeles existants.

Les résultats obtenus sur la digue d’essai ont ét€ comparés a ceux calculés a
I’aide des cing méthodes dans « BRECHE » sur la méme digue expérimentale. Ainsi
nous déduisons que les méthodes utilis€es n’arrivent pas a prévoir toutes les
caractéristiques de rupture. Les formes de bréche anticipées par ces modeles sont peu
fiables, ce qui engendre une mauvaise qualité des prévisions. Les différents mécanismes
sont miecux identifiés durant les observations expérimentales, ce que ces modeles
prédictifs ne permettent pas. Parmi ces mécanismes, celui de I’écoulement sur la créte
au début du débordement, la régression de 1’érosion vers ’amont et la formation de
zones d’érosion préférentielles. Le régime torrentiel de I'écoulement sur le talus aval est
non uniforme, il érode plus rapidement une zone plutdt que ’autre, créant ainsi des
cascades en escalier qui jouent le rdle de dissipateur d’énergie. L’élargissement du sillon
est le résultat de 1’érosion et des sapes sous les joues latérales de la bréche entrainant
une instabilité des blocs et leur effondrement dans le canal de breche. La largeur du
canal de bréche est trés variable dans la direction de I’écoulement. Beaucoup de facteurs
ne sont pas mis en évidence dans les modeles actuels ce qui entraine un manque de
qualité dans leurs prévisions. Bien entendu, une transposition quantitative exacte dans la
nature des résultats des essais sur modele réduit devrait étre corroborée par des €tudes
supplémentaires. Mais les principaux facteurs en apparaissent dés maintenant tres
clairement et cela nous a permis une meilleure appréciation du processus d’érosion de
surface progressive dans les digues. Nous en déduisons la nécessité de développer des
modeles prédictifs qui tiendraient compte des mécanismes observés dans les études

expérimentales.



258

Pour le développement de notre modele numérique, nous avons retenu deux
directions de recherche principales : 1) le couplage équations hydrauliques — équation
d’érosion, 2) le couplage approfondissement — élargissement de la bréche. Donc un
modele unidimensionnel a été développé pour I’évaluation dans un premier temps du
profil vertical de la bréche le long de 1’écoulement et dans un deuxieme temps de son

élargissement.

Les modeles d’écoulement par-dessus la digue lors d’une surverse sont €tablis a
partir des études de Kindsvater et les débits sont estimés par la formule de déversoir a
seuil large et des données de Bradley pour le calcul du coefficient de débit. L’examen
des vitesses pour chaque type d’écoulement au contact du talus aval permet de calculer
la contrainte de cisaillement locale & chaque section pour la détermination du taux

d’érosion.

En tenant compte dans le module hydraulique du modele EROBAR de
I’évolution de la section de contrdle, I’écoulement se développe ainsi librement sans
qu’aucune hypotheése de mode de rupture, ni de progression géométrique de la bréche ne
soit imposée. Ceci permet d’obtenir différents profils d’érosion en fonction du temps
similaires a ceux observés sur la digue expérimentale. Les résultats obtenus dans les
tests du modele appliqués aux digues homogenes et hétérogénes zonées montrent bien
I’évolution de I’érosion régressive par palier a partir du talus aval. La prise en compte
dans le modele, de ’évolution de la section de contrdle sur la créte et du ressaut
hydraulique sur le talus aval a donné des profils longitudinaux de bréche irréguliers tres

semblables a ceux de 1’essai en laboratoire.

L’adoption dans le modele, de 1’équation de transport de sédiments formulée par
Agricultural Research Laboratory a permis au modele de prendre en compte et réagir
assez bien aux différentes zones des digues hétérogenes testées, aux matériaux

compactés ou drainants et aux couches protectrices. L’initiation de la rupture peut avoir
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lieu n’importe ol sur la créte ou sur le talus aval de la digue dépendamment du type de

matériau utilisé dans les zones des digues hétérogenes.

Le module d’élargissement de la bréche permet au modele d’évaluer
I’hydrogramme de rupture pour trois types de formes courantes de bréche (rectangulaire,

triangulaire et trapézoidale).

A T'aide du modéle « EROBAR », nous avons obtenu des informations sur le
mode de formation de la bréche par érosion de surface lors d’une surverse et sur
I’influence de divers paramétres tels le matériau de remblai, la géométrie du barrage, la
position de I’élément étanche ou drain et I’importance de la protection du talus aval sur

I’évolution de ’érosion et du débit.
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RECOMMANDATIONS

Pour mieux de comprendre et cerner le processus de formation de breéche dans un
barrage en terre durant une surverse, il est nécessaire de continuer les investigations sur
le mécanisme d’érosion de surface et le traduire le plus fidelement possible dans un

modéle.

La partie expérimentale de cette étude est basée sur un seul essai sur modele
réduit de rupture de digue en terre. Pour continuer dans le sens de ces travaux, il serait
souhaitable de mener d’autres essais en laboratoire sur des digues hétérogénes zonées
composées de matériaux étanches ou drainants, ainsi que sur des digues avec couches
protectrices du talus aval ou de retardement. Les différents types de matériaux
constituant une digue hétérogeéne réagissent différemment a I’érosion et ont une
influence 1’un sur I’autre, ce qui donnerait un mode de formation de breche différent de
celui d’une digue homogeéne. Ces expériences permettraient de confronter les résultats

qui seront observés a ceux obtenus par le modeéle numérique EROBAR actuel.

Des expériences de rupture devraient €tre conduites sur des barrages avec un
niveau d’eau dans le réservoir pour une saturation du matériau de remblai.
L’automatisation de 1’acquisition des données en terme de temps et d’espace pourrait

étre planifiée pour une meilleure acquisition de données.

Le modele actuel EROBAR a donné des résultats trés encourageants parce que
I’approche est nouvelle. Cependant des améliorations sont encore possibles et doivent
étre poursuivies. En effet le module d’élargissement pourrait tre reprogrammé dans un
mode interactif couplé au module d’érosion de surface, ce qui donnerait un modele

géométrique « quasi 2D ». Ces deux modules une fois couplés devraient tenir compte de
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Ja conservation des masses des sédiments, laquelle n’est pas prise en compte dans le
modele actuel. Enfin 1’ajout d’un module supplémentaire pour évaluer le creusement et
I’élargissement de la vallée juste en aval du barrage disloqué a partir des débits d’eau de
la bréche. Ceci pourrait rendre plus complet le modele pour I’évaluation des dommages

dus 2 une rupture de barrage en terre.

Des formules de transport de sédiments adaptées aux conditions spécifiques des
barrages sont nécessaires. Parmi ces conditions, nous citerons le compactage des
matériaux, la nécessité de zonage des digues (drain, filtre, noyau, rip-rap etc.) et enfin la
promiscuité des matériaux cohésifs et non cohésifs. Il est donc crucial de mener d’autres
études en laboratoire et sur modele numérique sur la formation de bréeche de barrages
zonés avec des matériaux compactés. L’introduction dans la nouvelle version du modele
EROBAR d’une option de choix des formules de transport des sédiments telle que celle
de Smart, de Meyer-Peter-Muller et de Agricultural Research Laboratory Investigation

permettrait a I’utilisateur de faire un choix plus large.

L’application de la nouvelle version du modéle a d’autres ruptures de barrage

servirait a valider sa performance et son applicabilité aux barrages en terre de tout type.
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