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RESUME

Les travaux d’aménagement dans une riviére restent une source potentielle pour I’accroissement
de la charge sédimentaire en suspension. De ce fait, les impacts sur la qualité de I’eau ainsi que
sur la dynamique des écoulements peuvent étre importants. Une meilleure caractérisation des
interactions entre I’hydrodynamique et la présence des sédiments en suspension revét une

importance capitale pour apporter une solution adaptée aux risques dus a ces impacts.

Un modele numérique qui applique le concept convection-diffusion dans les écoulements avec
transport des sédiments permet de reproduire de fagon satisfaisante 1’évolution de la charge
sédimentaire en suspension. La dérivation d’une courbe qui donne la relation entre le débit
liquide et le débit solide en mode prévisionnel présente un intérét économique pour I’aménageur.
La simulation numérique de 1’évolution de la concentration des sédiments en suspension dans la
Riviére-aux-Sables est nécessaire pour comprendre les mécanismes de propagation des sédiments
et de proposer une relation entre le débit liquide et le débit solide en amont, pour garantir un seuil

de concentration des sédiments en suspension acceptable en aval du trongon a I'étude.

La validation du modele de la Riviére-aux-Sables en régime permanent, obtenue par une étude
comparative entre les résultats de la simulation a I’aide des modéles numériques HEC-RAS 4.1 et
SRH 1-D 2.6, montre que la différence entre les profils de la ligne d’eau est trés minime et
qu’elle s’accroit avec 1’augmentation du débit. Les caractéristiques hydrauliques et géométriques
en régime permanent représentent les conditions initiales de la riviere et permettent de faire la
simulation de 1’écoulement en régime non permanent couplé au transport des sédiments en
suspension. La calibration des paramétres du modele numérique SRH 1-D 2.6 pour simuler
I’évolution de la concentration des sédiments en suspension donne des résultats qui se
rapprochent aux données d’observation sur la Rivieére-aux-Sables. L’exploitation du modéle
hydro-sédimentaire de la riviere issu de la calibration est effectuée en faisant une étude
d’optimisation sur le débit liquide a faire transiter dans la riviere suivant les charges
sédimentaires susceptibles d’étre relachées a ’amont. La relation entre le débit liquide a faire
transiter dans la Riviére-aux-Sables et la quantit¢ de sédiment a relachée en amont afin de
garantir un seuil permis pour la concentration des sédiments en suspension en aval est

déterminée.
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ABSTRACT

Development works in a river remain a potential source for increasing the suspended sediment
load. Because of this, the impacts on water quality as well as on the flow dynamics may be
important. Better characterization of interactions between hydrodynamics and the presence of

suspended sediments is crucial to provide a solution tailored to the risks to theses impacts.

A numerical model that applies the concept of convection-diffusion in flows with sediment
transport allows to reproduce satisfactorily the evolution of suspended sediment load. The
derivation of the relationship between water discharge and sediment load in predictive mode, is
of economic interest to the developer. Numerical simulation of the evolution of the concentration
of suspended sediment in «Riviére-aux-Sables» is necessary to understand the propagation
mechanisms of sediment and suggest a relationship between water discharge and sediment
discharge upstream, to ensure an acceptable threshold for the concentration of suspended

sediment downstream of the section under consideration.

Model validation of «Riviére-aux-Sables» in steady scheme, obtained by a comparison between
the simulation results using numerical models HEC-RAS 4.1 and SRH 1-D, shows that the
difference between the profiles water line is very small and it increases with the increase in flow.
The hydraulic and geometric characteristics in steady represent the initial conditions of the river
and allow the simulation of the unsteady flow coupled to the transport of suspended sediment.
The calibration parameters of the numerical model SRH 1-D to simulate the evolution of the
concentration of suspended sediment, gives results that are closer to observational data on
«Riviére-aux-Sables». The exploitation of the hydro-sedimentary model of the river resulting
from the calibration is performed by an optimization study on water discharge to pass the river
following the sediment loads likely to be released upstream. The relationship between the liquid
flow to transit in the «Riviére-aux-Sables» and the amount of sediment to released upstream to

ensure the permitted threshold for the concentration of sediment downstream is determined.
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INTRODUCTION

Le déluge du Saguenay survenu en 1996, avec toutes les conséquences de rupture des barrages
qui en ont résulté, reste plus que jamais un événement inoubliable au regard des inondations
catastrophiques pour les riverains de la Riviére-aux-Sables. Afin de permettre a cette riviére de
drainer les eaux dans des conditions sécuritaires en cas d’un événement de crue extréme, un
projet d’aménagement a été initié¢ afin d’¢élargir le cours d’eau. Dans le méme but d’augmenter la
capacité d’évacuation, les travaux d’aménagement dans cette riviere impliquent le remplacement

du pont Pibrac qui traverse la riviére.

Toutefois, les travaux d’excavation pour la construction d’un nouveau pont entrainent des lachés
sédimentaires qui sont mis en mouvement dans la riviére par différents processus de transport de
sédiments. La problématique en est que la charge des sédiments en suspension devient énorme et
affecte la qualité de I’eau au niveau de la turbidité. L’augmentation de la concentration des
sédiments en suspension due a ces travaux d’aménagement constitue une entrave quant a la
capacité de 1’usine de filtration de la station de prise d’eau Jonquiére qui se trouve, en aval, a
environ 6 km du pont Pibrac. La capacité de filtration de I'usine de prise d’eau de la localité
Jonquiére requiert un non dépassement d’un seuil de 19 mg/I pour la concentration des sédiments
en suspension dans la Riviere-aux-Sables. Par ailleurs, le Ministére du Développement durable,
de I’Environnement et des Parcs du Québec exige que la concentration des matiéres en
suspension reste en dessous de 25 mg/l quant a la qualité saine des eaux dans les rivieres (Conseil
canadien des ministres de I'environnement, 2002).

L’impact de ces travaux d’aménagement étant non négligeable, il importe donc d’étudier
I’évolution de la concentration des sédiments en suspension dans cette riviere en fonction des
conditions hydrauliques, afin de proposer des mesures d’atténuation.

La modélisation numérique est une méthode de résolution des équations mathématiques
conceptualisant la réalit¢ dans les limites de notre intérét (Graf & Altinakar, 2000). L’équation de
convection-diffusion sert de base pour 1’analyse de tous les problémes de transport solide en
suspension dans les cours d’eau (Yang et al., 1991). L’équation de diffusion-convection qui
formalise le concept de transport en suspension des sédiments n’a pas de solution analytique;
raison pour laquelle il faut recourir aux solutions utilisant des méthodes numériques (Crank,

1979; Csanady, 1973).



Le but principal de notre travail de recherche est de reconstituer et de prévoir par modélisation
numérique 1’impact d’un aménagement sur la dynamique des écoulements fluviaux, en particulier
sur le transport des sédiments en suspension. Une courbe qui donne la relation entre le débit
liquide et le débit solide pour la Riviére-aux-Sables en mode prévisionnel est dérivée.

Deux objectifs spécifiques sont poursuivis dans notre travail de recherche. Le premier objectif
consiste a caractériser la dynamique des processus hydro-sédimentaires, c’est-a-dire les
interactions entre les écoulements et le transport solide dans une riviere. Le deuxiéme objectif est
de simuler I’évolution de la concentration des sédiments en suspension, dans le temps et dans
I’espace pour la Riviére-aux-Sables, en utilisant un modéle numérique unidimensionnel de
transport des sédiments.

L’hypotheése de base faite ici est qu'un modele conceptualisé par un schéma numérique permet
une bonne reproduction de la répartition des concentrations des sédiments en suspension lors des
simulations des événements caractéristiques mesurés ou hypothétiques dans une riviére.

La méthodologie adoptée pour notre travail se résume en deux étapes. La premiére étape consiste
a effectuer une étude bibliographique visant a établir I’état actuel des connaissances sur les
modé¢les unidimensionnels pour le calcul des écoulements fluviaux et des transports des
sédiments. La revue littéraire porte une attention particuliére sur les équations de base qui
conceptualisent les processus physiques a modéliser et leurs schémas numériques de résolution.
La seconde étape consiste a une construction du modele numérique de la Riviere-aux-Sables qui
comporte trois phases. La premiere phase concerne ’analyse des données topographiques et
hydrologiques de la riviere disponibles afin d’en dégager les parametres du modele et les
processus a modéliser. La seconde phase concerne la validation du mod¢ele permanent de la
Riviere-aux-Sables par une étude comparative entre les résultats du modele numérique HEC-RAS
4.1 (U.S. Army Corps of Engineers, 2008) et le modele numérique SRH-1D 2.6 (Huang &
Greimann, 2010). La troisieme phase est la simulation du transport des sédiments en suspension

en régime non permanent dans la Riviére-aux-Sables en utilisant le logiciel SRH-1D 2.6.

Le présent mémoire est subdivisé en quatre chapitres. Le premier chapitre donne une description
compléte du site de notre travail de mémoire. Il retrace en particulier ses caractéristiques
géomorphologiques et hydrologiques et leur importance quant aux processus a modéliser. Le
deuxiéme chapitre résume les concepts fondamentaux dans le calcul des écoulements fluviaux et

transport en suspension pour un modele unidirectionnel. Il met 1’accent sur les équations de base



qui conceptualisent les processus et sur la meilleure approche pour les résoudre. Le troisieme
chapitre détaille les processus fondamentaux a tenir compte dans la modélisation hydro-
sédimentaire ainsi que les schémas numériques de résolution et plus particulierement les
avantages qu’offre le modele numérique SRH 1-D. Le quatriéme chapitre donne un récapitulatif
des résultats de la modélisation de la Riviére-aux-Sables. Il donne les conditions aux limites et les
parameétres hydrauliques pris en compte, les scénarios simulés ainsi qu’une interprétation des

résultats pour le modele de la Riviére-aux-Sables.



CHAPITRE 1 PRESENTATION DU SITE ET DES DONNEES
DISPONIBLES

La Riviere-aux-Sables prend source dans le lac Kénogami pour se jeter a 12 Km environ dans la
Riviére du Saguaney. La Riviere-aux-Sables comporte un certain nombre d’ouvrages de retenue
d’eau qui ont une influence sur son régime d’écoulement. Outre la régulation de son régime en
débit par ces ouvrages, la présence des rapides et des affluents modifie les caractéristiques de
I’écoulement et du transport en suspension des sédiments. Ce chapitre présente la problématique
et I’objectif de notre travail de recherche ainsi qu'une description détaillée du site a 1’étude. Il
retrace les caractéristiques géomorphologiques et hydrologiques de la riviére et leur importance

quant aux processus a modéliser.

1.1 Probléematique et objectif

Les travaux d’excavation de la Riviére-aux-Sables pour la construction d’un nouveau pont Pibrac
engendrent des lachés sédimentaires qui augmentent de fagcon considérable la turbidité de 1’eau de
la riviere. La capacité de la station de filtration pour la prise d’eau de la localité Jonquicre qui se
trouve a 6 kilomeétres environ en aval, est grandement affectée par cette augmentation de la
concentration des sédiments en suspension. Outre le risque encouru par I’opérateur de I’usine de
filtration pour la prise d’eau, les normes environnementales exigent que la concentration des
sédiments en suspension reste inférieure a 25 mg/l pour garantir la qualité¢ de 1’eau saine pour les

étres vivants dans la riviere.

L’objectif de notre mémoire est de reconstituer et de prévoir par modélisation numérique
I’évolution de la concentration des sédiments en suspension dans la Riviére-aux-Sables. 1l s’agit
en particulier de déterminer la relation entre le débit liquide a faire transiter dans la riviére et la
quantité des sédiments a reldcher en amont, pour ne pas dépasser un seuil de 19 mg/l pour la

concentration des sédiments en suspension au niveau de 1’usine de prise d’eau Jonquiére.



1.2 Site a I’étude

La localisation géographique de la Riviére-aux-Sables, les caractéristiques de son bassin versant,
les ouvrages hydrauliques qui sont sur la riviére, les affluents ainsi que la présence des rapides

sur le trongon a 1’étude, sont présentés dans cette section.

1.2.1 Situation geographique

La Riviere-aux-Sables qui fait ’objet de notre travail de recherche se trouve dans la région
administrative Saguenay-Lac-Saint-Jean de la province Québec du Canada. Le troncon de la
riviére qui nous intéresse se situe entre le point kilométrique 10,63 en amont et le point
kilométrique 3,93 en aval. La limite amont est I’endroit ou s’effectuent les travaux d’excavation
en vue de la construction d’un nouveau pont Pibrac. La limite aval est I’endroit ou se trouve le
barrage Joseph-Perron. Dans la phase d’exécution de ce projet d’aménagement, 1’entreprise
GENIVAR a fait des relevés de la turbidité sur trois endroits de la riviere. Une station de mesure
par une sonde a turbidité a été installée tout pres du pont de I’ Autoroute 70. Des relevés ponctuels
de la turbidité¢ ont été effectués juste en aval du pont Pibrac et a la station de prise d’eau
Jonquicre. La figure (1-1) représente la carte du site qui montre le trongon de la riviere a I’étude
et sur lequel se trouvent I’emplacement du Pont Pibrac, le pont de ’autoroute 70, la prise d’eau
de la localité Jonquiére et le barrage Joseph-Perron. On y identifie également les quatre

tributaires de notre trongon a 1’é¢tude, qui sont numérotés de A a D.
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Figure 1-1 : Carte du site de la Riviere-aux-Sables (source : Google earth 2012)

1.2.2 Bassin versant de la Riviere-aux-Sables

Bravard et Petit (1997) définissent le bassin versant comme «une entité topographique et
hydrographique dans laquelle se produisent des entrées d’eau sous la forme de précipitations». Il

s’agit d’un territoire drainé par un cours d’eau principal et ses affluents.

La Riviere-aux-Sables est un cours d’eau qui se trouve dans la région hydrographique du

Saguenay et Lac Saint-Jean. Cette région hydrographique englobe tout le bassin de drainage du



lac Saint-Jean et de la riviere du Saguenay. La courbe hypsométrique de son bassin versant
montre que 45% du bassin versant posséde une altitude de plus de 600 m comme le montre la

figure 1-2.

Figure 1-2: Courbe hypsométrique du bassin versant de la Riviére-aux-Sables (source: Rapport

Nicolet, 1997)

La figure (1-3) du profil en long de son réseau hydrographique montre que la pente de la riviere

est tres forte entre la sortie du réservoir Kénogami et I’exutoire de la riviere.



1000 —
- \ )
A Profil en long
800 — g T 8
| e
E oo, ,
g | :
. i
= _
<
8 &
] 8 3 £ /g
- 3 N, B BB
- ; e LR )
| .
. T | ! I LS I ¥ [ ¥ | - | J I ' il
160 140 120 100 . 80 60 20 0
Distance (km)

Figure 1-3: Profil en long du réseau hydrographique de la Riviére-aux-Sables (Source: Rapport

Nicolet, 1997)

On observe également que le réseau hydrographique du bassin de la Rivi¢re-aux-Sables est dense
en amont. La topographie du bassin versant de cette riviere montre que 1’énergie du relief est
importante si on en tient compte de son facteur quantificateur, a savoir le relief ratio, qui est le
rapport de la dénivellation entre les deux cotes d’altitude extrémes du bassin sur la distance entre

les deux points ¢éloignés du bassin, dans I’axe du collecteur principal.

1.2.3 Ouvrages hydrauliques sur la Riviere-aux-Sables

Les données sur les caractéristiques des ouvrages hydrauliques de la riviere sont tirées du
répertoire des barrages du Centre d’Expertise Hydrique du Québec (Centre d'expertise hydrique
du Québec, 2012).

Le lac Kénogami qui alimente la Riviere-aux-Sables comporte 3 barrages et 9 digues. Le
réservoir du lac Kénogami a une superficie de 5180 ha et son bassin versant s’étend sur une

superficie de 3393 Km?.



Le débit de la Riviere-aux-Sables est régulé¢ en amont par les deux barrages du lac Kénogami a
savoir le barrage Pibrac-Est et le barrage Pibrac-Ouest. Les caractéristiques de ces barrages situés

en amont de la riviére, sont résumées dans le tableau 1-1.

Tableau 1-1: Caractéristiques des barrages sur la Riviére-aux-Sables (Centre d’expertise

hydrique du Québec, 2012).

Caractéristiques Barrage Pibrac-Est Barrage Pibrac-Ouest
Hauteur du barrage 13,7 m 12,8 m
Hauteur de la retenue 12,2 m 11,3 m
Capacité de retenue 630924000 m’ 583786000 m’
Longueur de I’ouvrage 173 m 143,1 m

La Riviére-aux-Sables comporte trois barrages en aval du Pont Pibrac a savoir le barrage Joseph-
Perron, le barrage De La Jonquiére et le barrage Bésy. Le tableau 1-2 résume les caractéristiques

de ces trois barrages qui se trouvent le long de la Riviere-aux-Sables.
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Tableau 1-2: Caractéristiques des barrages sur la Riviére-aux-Sables (Centre d’expertise

hydrique du Québec, 2012).

Barrage Barrage De La | Barrage

Caractéristiques Joseph-Perron | Jonquiére Bésy
Hauteur du barrage 24 m 149 m 21 m
Hauteur de la retenue 21,9 m 13,2 m 20,1 m
Superficie du Bassin versant 1130 Km? 1130 Km? 3500 Km?
Capacité de retenue 1000000 m* | 353430 m? 1500000 m?
Capacité maximale d’évacuation | 1130 m?/s - 105,7 m?/s
Superficie du réservoir 10 ha 5,4 ha 20 ha
Longueur de I’ouvrage 168 m 140 m 130,4 m

Ces ouvrages en cascade sur la riviere permettent de contrdler son débit en ouvrant les vannes
suivant les besoins par les opérateurs de ces barrages. Une gestion coordonnée de la riviere par
les opérateurs de ces barrages est bénéfique car on évite ’effet d’entrainement en cas de

défaillance d’un ouvrage.

1.2.4 Les affluents et les rapides de la Riviere-aux-sables

Le trongon de la Riviére-aux-Sables faisant 1’objet de notre étude comporte 4 affluents. Les
apports de ces ruisseaux peuvent avoir un effet non négligeable sur la forme des hydrogrammes
de crue. Par ailleurs, les relevés de la concentration des sédiments en suspension en période de
pluie du printemps montrent qu’une quantité importante des sédiments est acheminée par ces
affluents dans la riviére. Les rapides du Cépal qui se trouvent tout juste en aval du pont Pibrac
permettent le mélange des sédiments ce qui justifie I'utilisation d’un modé¢le unidimensionnel.
Ces rapides jouent un role important dans la turbulence et affectent le régime d’écoulement en

changeant la forme de la ligne de d’eau.
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1.3 Données disponibles

Les données disponibles sur la Riviére-aux-Sables ont été relevées par I’entreprise GENIVAR.
Elles sont constituées par la bathymétrie de la rivicre, les lignes d’eau et les relevés de la turbidité

pour la concentration des sédiments en suspension.

1.3.1 La Bathymétrie

Des relevés bathymétriques pour différentes sections transversales ont été effectués le long du
troncon a ’étude. Il y a au total quatre-vingt-treize sections transversales de la Riviere-aux-
Sables entre le point kilométrique 10,63 en amont et le point kilométrique 3,93 en aval. Des levés
topographiques des points pour le lit mineur et le lit majeur de la riviere sont disponibles pour
chaque section transversale. Le lit de la Riviére-aux-Sables est composé essentiellement par des
galets, ce qui laisse place a I’hypothése de la propagation des sédiments s’effectuant en mode

d’équilibre.
1.3.2 La Ligne d’eau

Le débit transitant dans la Rivieére-aux-Sables est régulé en amont par les barrages Pibrac-Est et
Pibrac-Ouest situés sur le réservoir du lac Kénogamie. En aval, le niveau de 1’eau est maintenu a
une ¢lévation géodésique constante de 140,20 meétres par I’opérateur du barrage Joseph-Perron
indépendamment du débit transitant dans la riviere. Pour cette cote de 140,20 meétres, le débit

maximal turbiné au niveau du Barrage Joseph-Perron est de 27 m?/s.

Les lignes d’eau de la Riviere-aux-Sables sont mesurées et fournies par GENIVAR sur les
fichiers HEC-RAS. Le fichier du modele HEC-RAS 4.1 contient les informations géométriques
et hydrauliques a savoir les caractéristiques bathymétriques des sections, les coefficients
d’expansion ou de contraction ainsi que les coefficients de rugosité de la riviere. La ligne d’eau
en régime permanent est obtenue en discrétisant le trongon de la Riviere-aux-Sables en des sous-
troncons de distance maximale de 10 metres. Les valeurs des coefficients de rugosité de Manning
varient le long de la riviere. Dans la plaine inondable, la valeur du coefficient du Manning varie
de 0,06 a 0,08 tandis que dans le lit de la riviére, celui-ci varie de 0,02 a 0,04. Le coefficient de
contraction est égal a 0,1 tandis que le coefficient d’expansion est pris égal a 0,3 pour tout le

troncon de la riviere a 1’étude. Les lignes d’eau simulées par le modele HEC-RAS 4.1
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correspondent aux différents débits transitant dans la Riviére-aux-Sables a savoir : 10 m?/s,

15m?3/s, 20m?3/s, 25m3/s, 30m3, 35m?3/s, 40m?3/s, 45m?3/s et 50 m?3/s.

Les lignes d’eau montrent que la partie amont du trongon d’environ 1,5 kilométre est sujette a de
fortes variations du régime d’écoulement, passant alternativement du régime torrentiel au régime

fluvial a cause de la présence des rapides du Cépal.

1.3.3 La concentration des sédiments en suspension

Les relevés de la concentration des sédiments en suspension ont été pris sur trois endroits
différents du troncon de la riviére pour différentes périodes des travaux en eau. Il y a des relevés
de turbidité en continue transmise par une sonde au pont de 1’autoroute 70 pour la période allant
du 6 décembre 2009 au 28 mars 2010. Des relevés de turbidité mesurée a la téte des rapides du
Cépal et a 'usine de filtration pour la prise d’eau de la localité Jonquiere durant la période des
travaux, sont également disponibles. Ces données sont utilisées pour le calage du modele, tout en
gardant a Desprit qu’il subsiste toujours des incertitudes sur 1’exactitude des données
d’observations in situ. Les concentrations en sédiments observées a la téte du Cépal constituent
une variable d’entrée du mode¢le. Les concentrations des s€diments en suspension observées pres
du pont de I’autoroute 70 et de la localité Jonquicre servent de comparaison a celles résultant par

le calcul du modéle numérique.
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CHAPITRE2 ECOULEMENTS FLUVIAUX

Le calcul des écoulements en riviére se base sur les équations fondamentales de 1’hydraulique a
surface libre. Pour les écoulements unidimensionnels en riviére, la modélisation a pour but
d’estimer 1’évolution temporelle et spatiale des variables telles que le débit, la vitesse et la
hauteur d’eau. L’objectif de ce chapitre est d’exposer les concepts de base sur la propagation des
écoulements dans un cours d’eau, en mettant 1’accent sur le transport des sédiments en
suspension. Les équations pour les écoulements permanents graduellement variés et les
écoulements en régime non permanent sont présentées. Le transport des sédiments en suspension
est décrit et le transport des sédiments cohésifs en mode hors équilibré est abordé. Les équations
de base pour les modéles de propagation des sédiments dans un cours d’eau sont également

présentées ainsi que les schémas numériques de leurs résolutions.

2.1 Ecoulements permanents graduellement variés

Un écoulement permanent graduellement varié est observé lorsque les caractéristiques
géométriques et hydrauliques du canal ne sont pas constantes. Les formes, dimensions, la pente,
la rugosité du canal ainsi que la hauteur d’eau varient faiblement tout le long du canal. Lorsqu’il
y a des changements géométriques brutaux en plan ou si les lignes de courant deviennent tres

courbes, I’écoulement permanent est dit rapidement varié¢ (Degoutte, 2006).

2.1.1 Equations de base

Le calcul des profils de la ligne d’eau en écoulement permanent graduellement varié est obtenu a
I’aide de 1’équation de la continuité et de 1’équation de la conservation de I’énergie. L’équation
de continuité exprime que la masse du liquide sortant d’une section aval 2 est égale a celle qui
entre dans une section amont 1 pendant le méme intervalle de temps At; ce qui signifie qu’un
fluide ne peut apparaitre, ni disparaitre dans un volume donné. D’autre part, le liquide étant
supposé homogene et incompressible, il y a donc aussi continuité du volume, exception faite pour

le cas de la cavitation (LeM¢hauté, 1976).

Pour un canal prismatique sans apports latéraux, I’équation de continuité entre la section 1 en

amont et la section 2 en aval s’écrit :

Q = U1A1 = UZAZ 2.1
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Ou Q est débit transitant dans le canal, U; et U, les vitesses moyennes a la section 1 et la section

2, A; et A, les sections d’écoulement 1 et 2.
L’équation de I’énergie est dérivée du premier principe de la thermodynamique qui stipule que
I’énergie totale du systeme se conserve. L’équation d’énergie pour 1’écoulement permanent

graduellement varié entre la section 1 en amont et une section 2 en aval est exprimée comme

suit :
Ut U
Zl+a15 =Zz+a2E+hf+hc 2.2

Ou Z; et Z, sont les ¢élévations respectivement de la surface de I’eau a la section 1 et la section
2, a; et a, les coefficients de distribution des vitesses respectivement a la section 1 et la section
2, hs represente les pertes par friction entre la section 1 et la section 2, h. représente les pertes
dues a la contraction ou a I’expansion entre la section 1 et la section 2 et g [’accélération

gravitationnelle.

L’équation d’énergie est une équation algébrique non linéaire et on doit recourir aux méthodes
numériques pour la résoudre. Les méthodes de résolution numérique telles que la méthode de
Newton-Raphson, la méthode sécante et la méthode des approximations successives sont souvent

utilisés (Chapra & Canale, 2010; McCracken & Dorn, 1965).

2.1.2 Pertes de charge

On distingue les pertes de charges linéaires dues aux frictions le long du canal et les pertes de

charges singuliéres relatives a I’expansion ou a la contraction du canal. Les pertes par friction

sont évaluées par le produit de la pente de friction représentative S, et de la longueur effective

du trongon L, sf. Pour un débit spécifique, la débitance K est utilisée pour déterminer la pente de

friction :
_ @
Sp = pe) 2.3
K = > ARY? 2.4
n

Ou n est le coefficient de Manning, A 1’aire de la section d’écoulement et Ry le rayon

hydraulique.
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La pente de friction représentative S, du trongon peut étre exprimée de quatre maniéres (U.S.
Army Corps of Engineers, 2008):

Moyenne algébrique :
= 1
Sr =5 (Sr1 + Sp2) 2.5

Moyenne géométrique :

'§f = "/Sfl X sz 26

Moyenne harmonique :

— 25¢4S
S, =22 27
Sf1+5f2

Débitance moyenne :

& 2Q2
S = (K1 +K3)? 2.8

Ou K; et K, sont les débitances respectivement a la section 1 et la section 2.

Dans le modele HEC-RAS 4.1, la longueur effective du trongon est donnée par la relation sous la

forme:

_ LiopQiob+LchQchtLrobQrob
Losr = 2.9
QiobtQchtQrob

Ou Lyyp, Len, Lyop sont les distances entre deux sections, respectivement, a la rive gauche du
canal, dans la partie centrale du canal, a la rive droite du canal. Q;,p, Qcn, Qrop sont les débits
dans la section transversale, respectivement, dans la partie du canal en débordement a gauche,

partie centrale du canal au milieu et la partie du canal en débordement a droite.

Les pertes par contraction ou par expansion sont données par 1’équation suivante :

U? U3

hC=CC ali_azg 2.10

Ou C, est le coefficient de contraction quand la vitesse en aval est supérieure a la vitesse en

amont, ou le coefficient d’expansion quand la vitesse en aval est inférieure la vitesse en amont.



16

2.2 Ecoulements en régime non-permanent

En régime transitoire, le débit et le tirant d’eau varient en fonction du temps. En écrivant la
conservation de la masse et celle de la quantité de mouvement, on obtient le systeme de deux

équations différentielles a deux inconnues :

0A | 0Q _
ac Tax 0t 2.11
10 ia(ﬁQz/A) oh e m?

gA ot + gA  dx + dx So = Sf - AZRI‘fI/g 2.12

Ou q; est le débit d’apport latéral par unité de longueur, Q le débit de I’écoulement, S, la pente
du canal, S¢ la pente d’¢nergie, h la hauteur de I’eau dans le canal, A I’aire de la section, f le

coefficient de répartition des vitesses, Ry le rayon hydraulique et K la débitance.

Ces équations sont des équations de Barré de Saint-Venant (1871) pour un écoulement non
permanent. Les équations de Barré de Saint-Venant permettent de résoudre un grand nombre de
problémes d’hydraulique transitoire moyennant que la pression reste hydrostatique et ne sont
valables qu’en régime graduellement varié. La connaissance des conditions initiales et les
conditions aux limites du domaine de calcul permettent d’utiliser ces équations dans la résolution

d’un probléme d’écoulement fluvial.

2.3 Transport des sediments en suspension

Graf et Altinakar (2000) définissent et classent le transport solide total en transport solide du fond
et le transport solide en suspension intrinséque. Le transport solide du fond se subdivise en
transport par charriage et le transport en suspension. Les dimensions des particules sont
déterminantes dans le classement du mode de transport. Les grandes particules sont transportées
par charriage tandis que les particules fines sont mobilisées dans le transport en suspension. La
délimitation entre les différents modes de transport n’est pas encore bien clarifiée. Le rapport
entre la vitesse de frottement et la vitesse de sédimentation sert souvent d’indicateur pour
I’initiation de I’un ou I’autre mode de transport. Le concept de la diffusion-convection qui donne
la répartition verticale de la concentration des sédiments en suspension est utilisé pour traiter les

problémes de transport en suspension (Graf & Altinakar, 2000).
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La charge en suspension est constituée par des matériaux dont la taille et la densité leur
permettent, dans des conditions d'écoulement déterminées, de se déplacer sans toucher le fond du
lit. La dérivation des formules du transport des sédiments en suspension découle de la théorie des
échanges dans les écoulements sous la condition d’équilibre (C. T. Yang, 2003). Pour le transport
des sédiments en suspension, on distingue les modeles a base de concepts de diffusion qui sont
considérés comme pratiquement valables et sont souvent incorporés dans les modeles
numériques, les modeles a base du concept d’énergie, les modeles statistiques a base du concept
aléatoire de la suspension et les modeles numériques en régime non permanent a base du concept
convection-diffusion (Raudkivi, 1998). Les modéles qui découlent du concept de diffusion, de
I’énergie et du concept convection-diffusion, sont présentés dans ce chapitre. L’ouvrage de Chiu
et Chen (1969) ou I’ouvrage d’Ashida et Fujita (1986) sont recommandés pour le détail des

mod¢les stochastiques.

2.3.1 Critéres de mise en suspension

L’étude sur I’écoulement turbulent de Hinze (1975) suggere que la vitesse de fluctuation due a la
turbulence est dans le méme ordre de grandeur que la valeur de la vitesse de frottement. La
suspension des particules est initiée lorsque le rapport entre la vitesse de cisaillement et la vitesse

de sédimentation,( U, /W), devient supérieur a une valeur critique.
La vitesse de cisaillement est donnée par la formule :

U, = £ 2.13
p

La formule de la contrainte moyenne de cisaillement T est déterminée avec le coefficient de

friction de Darcy f et s’écrit :
r=Lpu2 2.14

Pour un écoulement en régime uniforme la vitesse de cisaillement devient :

U, = /g%’sinq) 2.15

Ou Dy et ¢ sont respectivement la profondeur hydraulique et I’angle entre ’horizontale et la

pente du canal.
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Malgré les études mettant en évidence que la mise en suspension des particules dépend de
I’accroissement de la contrainte de cisaillement au fond, les conditions de mise en suspension
sont encore mal clarifiés (Chanson, 1999). Chanson (1999) résume les critéres de mise en

mouvement des travaux de recherche de plusieurs auteurs :
- Bagnold (1966) propose que (U, /wg) est supérieure a 1,0 ;
- Raudkivi (1990) propose que (U, /ws) est supérieure a 1,2 ;
- Julien (1995) propose que (U,/ws) est supérieure a 2,5 ;
- Summer et al. (1996) donne la relation : (U2/((s — 1)gd,)) > 2,0 pour le diamétre

des sédiments dg située entre 0,13 mm et 3 mm. Le parameétre s est la densité relative des

sédiments.
2.3.2 Modeles de distribution de la suspension a base du concept de diffusion

2.3.2.1 Modéle de Rouse

Sous la condition d’équilibre permanente, le mouvement de haut en bas des sédiments due a la
vitesse de chute doit étre balancé par un mouvement net de bas vers le haut des sédiments due

aux fluctuations de la turbulence (C. T. Yang, 2003) :
dc
WSC+£S@=0 2.16

Ou & est le coefficient de diffusion dynamique pour les sédiments qui dépend de la profondeur
de 1I’écoulement y, ws la vitesse de sédimentation des particules et C la concentration des

sédiments en suspension.

Pour un écoulement permanent, la contrainte de frottement peut €tre exprimée par :

du
Ty = empa 2.17

Ou g, est le coefficient de diffusion dynamique pour le liquide, p la masse volumique du liquide

et u la vitesse locale de 1’écoulement.
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En assumant un facteur de proportionnalit¢ A, la relation liant le coefficient de diffusion

dynamique des sédiments et le coefficient de diffusion du liquide est :
& = Aey, 2.18

La valeur de A dépend de la dimension des particules. Pour les sédiments trés fins en suspension
Aest égale a 1 (C.T. Yang, 2003). Pour des grosses particules solides, on prend A inférieure ou
¢gale a 1. Certains travaux de recherches (Graf, 1971) avancent des arguments pour montrer

que A est supérieure ou ¢gale a 1.
L’intégration de I’équation (2.16) produit :
d
Cs = Cyqexp (—WS fy—y) 2.19
a Es
Ou (s et Cg, sont les concentrations des sédiments par poids respectivement a une distance y et
a au-dessus du lit d’un cours d’eau.

La distribution verticale des tensions tangentielles turbulentes est donnée par la relation :

Ty=ySo(D—y)=T(1—%) 2.20

Ou 7 et 7, sont respectivement les contraintes de frottement au fond du canal et a une distance y

au-dessus du fond et S, la pente du canal.
La distribution verticale des vitesses de Prandtl-Von Karman (Coleman, 1981) est donnée par la

relation :

du_U*
dy Ky

2.21

Ou u est la vitesse locale a une distance y au-dessus du fond, U, la vitesse de frottement et k la

constante universelle de Prandtl-Von Karman qui est égale a 0,4 pour 1’eau claire.

La combinaison de 1’équation (2.18), I’équation (2.20) et de I’équation (2.21) donne :
y
£S=/'1U*B(D—y) 2.22

En séparant les variables dans I’équation (2.16) et en remplagant & par I’expression dérivée dans

I’équation (2.22), on obtient la relation sous la forme intégrée :



=] w5y
. C ), U.(y/D)(D —y)

L’intégration de 1’équation (2.23) donne I’équation de Rouse (1937) :

zZ

C_(D—y a )
C;, \yv D-a

Ou Z est I’exposant de Rouse qui est défini par la relation :

7 =25
~ kU,
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2.23

2.24

2.25

La distribution de la concentration relative de 1’équation (2.24) pour diverses valeurs de

I’exposant de Rouse Z est montrée sur la figure (2-1). La concentration relative C/C, est faible

pour des valeurs élevés de Z. Pour des faibles valeurs de Z, la concentration relative C/C, est

importante et tend a devenir uniforme sur toute la profondeur.
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Figure 2-1: Distribution verticale de la concentration relative des sédiments en suspension

(Vanoni, 1946).
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2.3.2.2 Modéle d’Ippen

A.T.Ippen (1971) présente un développement similaire a celle de 1’équation de Rouse qui est basé
sur la relation de la distribution des profils des vitesses de Krey (1927). La relation ainsi proposée

pour la distribution des vitesses peut se mettre sous la forme (Vanoni et al., 2006) :

u ln(1+%)

T (1 N %) 2.26

Ou u est la vitesse locale de 1’écoulement, U,,,, est la vitesse maximale, D est la profondeur de

I’écoulement et a est une petite distance a partir du fond qui est définie par relation :

U U.,a D
max — In (1 +—) 2.27
U. u a

La combinaison des équations (2.26) et (2.27) donnent :

du _ Ua U, 2 28
dy v (y+a) '
La solution de I’équation (2.28) devient pour Ippen (1971):
C (D-y2a\"
— = ( y_) 2.29
Cq y+aD
Ou ’exposant Z; est défini par la relation :
7 - (WS> U.a 2.30
7\, v '

Ou w; est la vitesse de sédimentation, U, la contrainte de frottement, A un facteur de
proportionnalité liant le coefficient de diffusion dynamique des sédiments et le coefficient de

diffusion du liquide et v la viscosité cinématique du I’eau qui dépend de la température de 1’eau.
La distance a est choisi de fagon arbitraire dans 1’équation de Rouse tandis qu’elle est donnée par
I’équation (2.27) pour le développement d’Ippen (Vanoni et al., 2006).

2.3.2.3 Modele de Hunt

Hunt (1954) développe une équation différentielle pour la distribution des sédiments en

suspension pour un écoulement permanent uniforme en deux dimensions (Vanoni et al., 2006):
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—-I-CVE(SW—SS)-I-(].—CU)CUWS =0 2.31
Ou g et ¢, sont respectivement les coefficients de diffusion des sédiments et de I’eau, ¢, la
concentration des sédiments par unité de volume et wy la vitesse de sédimentation.

La relation pour le coefficient de diffusion & utilisée par Hunt est la méme que celle utilisée par
Rouse (Vanoni et al., 2006). Hunt (1954) obtient le gradient de vitesse du/dy a partir de la

relation:
_ f _Y
= Umax _ 1 /1 y+BlB i D\
. K D n B

—_— — 2.32
’ J

Ou B est une constante qui est déterminée expérimentalement, k la constante de Von Karman, u
la vitesse locale de 1’écoulement, U, la vitesse de frottement, U,,,, la vitesse maximale de

I’écoulement et D la profondeur de I’écoulement.

L’intégration de 1’équation (2.32) donne 1’équation de Hunt (1954) pour la distribution des

sédiments en suspension :

(1 EUC,,) (1 Eaca) -

Ou C, est la concentration des sédiments par unit¢ de volume et C, la concentration a une

distance a du fond. L’exposant q de I’équation (2.33) est donné par la relation :

2.34

Ou Bq et kg sont des constantes similaires a B et k obtenues de fagon expérimentale. Les valeurs
de B varient entre 0,99 et 1,00 tandis que k, varient entre 0,31 et 0,44 (Vanoni et al., 2006).
2.3.3 Modeles de distribution de la suspension a base du concept d’énergie

Raudkivi (1998) présentent les modeles a base du concept d’énergie les plus utilisés, qui sont

décrits de fagon détaillée dans les paragraphes suivantes.
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2.3.3.1 Modéle de Velikanov

Velikanov (1954, 1955, 1958) propose une théorie basée sur le principe que la suspension par
diffusion implique la mobilisation de 1’énergie. La dissipation d’énergie devient une
transformation irréversible de 1’énergie en chaleur par la turbulence. En assumant une distribution
logarithmique de la vitesse et la variation linéaire de contrainte de frottement, Velikanov donne la

relation de I’énergie de dissipation au fond (Raudkivi, 1998) :

E —U*3 (12 b 1) 2.35
")) eks '

Ou Ep est I’énergie dissipée, e un parametre qui est proportionnelle a 2,718, kg la hauteur de
rugosité qui est considérée comme ¢gale au diametre médian des particules, k la constante

universelle de Von Karman, U, la vitesse de cisaillement et D la profondeur de 1’écoulement.

La relation différentielle pour I’écoulement proposée par Velikanov est de la forme:

UmTm dCm
w.C,, = —
STM o gps dy

2.36

Ou C,, est concentration moyenne des sédiments, u,, la vitesse moyenne locale de
I’écoulement, t,,, la contrainte moyenne de frottement au fond, p; la masse volumique des

sédiments et g I’accélération de la gravitation.

L’intégration de 1’équation (2.36) donne I’équation de Velikanov pour la distribution de la

concentration relative :
c Ws KA 1 n -1
C_a = exp {— U_*Efna [(1 - n)ln E] dT]} 2.37

Ou n=(y/D),a = (ks/30D), S, est la pente du canal, wy la vitesse de sédimentation et
A = (ky/N) représente la rugosité apparente. N est un facteur de correction qui est fonction de

k./6" avec kg = dgs et 6’ = (11v/U,) étant I’épaisseur de la sous couche de fond.

2.3.3.2 Modéle de Vlugter

Vlugter (1962) suggere que la maintenance de la suspension exige un apport en puissance de
Amgwgcos tandis ce que la composante du poids fournit une puissance égale a AmgU;sing, ou
Us est la vitesse du mélange eau-sédiment (Raudkivi, 1998). La puissance nette pour

I’écoulement devient :
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P, = AmgUg (% cosQp — sincp) 2.38
N
Ou P, est la puissance nette, ¢ est 1’angle entre 1’axe perpendiculaire a 1’écoulement et le poids
de la particule sédimentaire et m est la masse de 1’eau.

La loi de la conservation d’énergie exige que 1’énergie totale disponible le long de la pente du

canal soit égale a la perte d’énergie :

2
(msps —mp)gS,Us = ms(ps — p)gwscosp + mgUs (%) 2.39

Ou p, et p sont des masses volumiques respectivement des sédiments et de I’eau, U la vitesse
du mélange eau sédiment, mg et m les masses respectivement des sédiments et de 1’eau et g

I’accélération de la gravitation.

L’arrangement des termes dans 1’équation (2.39) donne finalement :

2_
c="Ts_r _ Ws/w-1 2.40
m ps 1—(Aws/SoUs)cosg

Ou C est la concentration volumique, pg et p les masses volumiques respectivement des
sédiments et de 1’eau, Sy la pente du canal, Ug la vitesse du mélange eau-sédiment et A =
(ks/N) la rugosité apparente. N est une fonction de k;/8' avec kg = dgs et 6' = (11v/U,) qui

représente 1’épaisseur de la sous couche de fond.

2.3.3.3 Modéle d’Itakura et Kishi

Itakura et Kishi (1980) suggerent que le taux d’apport en énergie par unité¢ de volume pour un
mélange eau-sédiment doit étre égal au taux de dissipation d’énergie. Ils proposent la distribution
relative des sédiments en suspension par la relation :

£ _ [(D;y)”"’ E]Z 2.41

Ca D—-a y

Ou les paramétres Z = (wg/kU,) , Y = (aD/L) et L = (U3 /kgAw, C). a est un paramétre qui
est obtenu expérimentalement, A = (kg/N) représente la rugosité apparente. N est une fonction

de ky/6" avec kg = dgs et 6’ = (11v/U,) étant I’épaisseur de la sous couche de fond.
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2.3.4 Charge sedimentaire en suspension

Le transport des sédiments en suspension fait référence aux sédiments qui sont maintenus par la
composante verticale des courants de turbulence et qui restent en suspension pour un temps assez

long (C.T Yang, 2003).

Le débit de transport des sédiments en suspension peut étre défini mathématiquement par la

relation :

D _ _
Qsw = Vs J, ucdy 2.42

Ou q,,, est le débit par unité de poids de transport solide en suspension, & et ¢ respectivement la
vitesse moyenne pondérée et la concentration des sédiments par unité de volume a une distance y
au-dessus du fond, a 1’épaisseur de la couche du fond, D la profondeur de I’écoulement et y; le

poids spécifique des sédiments.

Yang (2003) donne différentes approches développées pour évaluer la charge sédimentaire en

suspension, qui sont décrites dans les paragraphes suivants.

2.3.4.1 Approche de Lane et Kalinske

Lane et Kalinske (1941) assument que le coefficient de diffusion pour les sédiments &, est égal au

coefficient du liquide &, et proposent pour la distribution de concentration la relation:

C = Coexp <— 1?]‘:/5 (y - a)) 2.43

L’intégration de 1’équation (2.43) le long de la profondeur de 1’écoulement donne la relation :

15wgsa
> 2.44

qQsw = qCaPLexp( U.D

Ou gy, est le débit des sédiments en suspension, C et C, représentent les concentrations des
sédiments a une profondeur y et a au-dessus du fond. Le paramétre P; est égal au
rapport (C/C,), ou C est la concentration moyenne des sédiments en suspension. Les courbes de

la figure (2-2) donnent les valeurs de P, en fonction de la vitesse de chute (w,/U,).
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Figure 2-2: La relation entre P; et wy/U, (Lane & Kalinske, 1941).

2.3.4.2 Approche d’Einstein

Einstein (1950) assume que la constante universelle de Von Karman k est égale a 0,4 et que le
facteur de proportionnalité A entre le coefficient de diffusion des sédiments et du liquide est égale
a 1,0. Il remplace la vitesse de cisaillement U, par la vitesse de cisaillement due a la rugosité des

grains U, et obtient pour la distribution des vitesses la relation :
v 4
= =557log (302%) 2.45

La relation de débit des sédiments en suspension pour Einstein (1950) devient :

Asw = faD Ca (Dy;yi)z 5,75U, log (%) dy 2.46

OuA =ky/N, ks=ds, et N est un facteur de correction et est fonction de kg /6’ avec kg = dgg et
6" = (11v/U,) représente 1’épaisseur de la sous couche de fond, U; la vitesse de frottement

relative a rugosité des grains et Z est I’exposant de Rouse.
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Einstein propose I’intégration de 1’équation (2.46) pour le transport des sédiments en suspension

par la relation:

30,2D

Gsw = 11,6U.Coa 2,303l0g (22) I + I 2.47

Ou les termes I; et I, sont obtenus a partir des relations :

L =[0216 (f_Z;Z] I (52 ay 2.48
L = [0.216 (f:;] f; (52) tnydy 2.49

Ou A est un paramétre qui est égale au rapport (a/D) et Z est I’exposant de Rouse.

Einstein (1950) présente la solution des intégrales I; et I, sous formes des graphes qui donnent

les courbes de I; et I, en fonction du parameétre A pour les diverses valeurs de Z.

2.3.4.3 Approche de Brooks

Brooks (1963) assume une distribution logarithmique de la vitesse et donne une relation similaire

de celle d’Einstein (1950) pour la concentration des sédiments en suspension:

ol (kTy)Zl dy +—= [, (%y)zz lnydy] 2.50

Qsw = Lmaq [1 +

Ou g est débit de I’eau par unité de largeur, C,,4 la concentration a une distance y égale a la
moiti¢ de la profondeur de 1’écoulement D, k la constante universelle de Von Karman, U la

vitesse moyenne de 1I’écoulement et U, la vitesse de frottement.

Pour résoudre 1’équation (2.50), Brooks I’exprime en terme d’une fonction de transport Tp :

il (KU%,Zl,E) 251

Prenant une limite inférieure d’intégration pour une vitesse locale nulle et définissant le
paramétre E = e~ (*U/U)=1 " j] réduit I’équation (2.51) afin d’obtenir une solution graphique a

I’aide de la relation :

Asw T (x—,zl) 2.52
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La figure (2-3) illustre la solution graphique de I’équation (2.52) présentée par Brooks (1963)

pour le transport des sédiments en suspension.
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Figure 2-3: La fonction de Brooks pour le transport solide en suspension (Brooks, 1963).
2.3.4.4 Approche de Chang, Simons et Richardson
Chang et al. (1965) proposent pour le coefficient de diffusion des s€diments la relation :
g5 = AkEU, (1 — §)1/2 2.53

Ou &, est le coefficient de diffusion pour les sédiments, & = y/D, U, la vitesse de frottement, k
la constante universelle de Von Karman et A le facteur de proportionnalité entre le coefficient de

diffusion des sédiments et du liquide.

Pour la distribution de la concentration relative, Chang et al. (1965) donnent la relation :

¢ _ [1-a-¢'2 g2
C [ 1/2 ] [1 (1- fa)l/z 2.54

Ou Z, = 2ws/AxU,), &, = (a/D), D est la profondeur de I’écoulement, wg la vitesse de

sédimentation et U, la vitesse de frottement.
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Chang et al. (1965) expriment le débit pour le transport solide en suspension par la relation :

2U,
qsw = DC, (U11 - 12) 2.55

Ou I, et I, sont des intégrales qui sont obtenues a partir des graphes qui donnent les courbes de I;

et I, en fonction du parameétre &, pour les diverses valeurs de Z, (Chang et al., 1965).

2.3.4.5 Approche de Van Rijn

Van Rijn (1984) exprime la charge sédimentaire en suspension a l’aide de la relation de

distribution logarithmique des vitesses :

”_11( y ) 2.56
U, x "\0,033k, '

Ou u est la vitesse locale de 1’écoulement, U, la vitesse de frottement, k la constante universelle
de Von Karman et kg la hauteur de rugosité qui est considérée comme égale au diameétre médian

des particules.

La relation pour le débit de transport solide en suspension de Van Rijn (1984b) est :

[ (a/D)2 - (a/D)*?
Iow = @ =a/D)a(1,2 — Zy)

UDC, 2.57

Ou U est la vitesse moyenne de 1’écoulement, C, la concentration des sédiments a une distance a

de la couche de fond et D la profondeur de 1I’écoulement.

La formule de 1’équation (2.57) donne des valeurs correcte dans I’intervalle de 0,3 < Z; < 3 et

0,01 <a/D <0,1.

2.4 Transport des sédiments cohésifs

Les sédiments cohésifs sont définis comme des sédiments dont le diamétre des particules est
inférieur a 62,5 um. Leurs propriétés dépendent non seulement des caractéristiques physiques des
grains (densité, forme et dimensions), mais aussi de phénomenes ¢électrochimiques et des milieux
aqueux. Les sédiments cohésifs sont caractérisés par des grandes forces d’interaction entre les
particules en raison des charges ioniques de surface. Pour modéliser les sédiments cohésifs, on

peut distinguer les écoulements en régime de ségrégation, régime de consolidation, régime de
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déposition et le régime d’érosion. Dans le paragraphe suivant le régime d’érosion et le régime de

déposition sont décrits.

2.4.1 Régime d’érosion

L’érosion des sédiments commence quand la contrainte frottement du lit devient supérieure a la
contrainte critique de cisaillement. Il existe deux types d'érosion, a savoir I'érosion de surface et
I'érosion de masse. Pour 1’érosion de masse, les courants fluides emportent les sédiments par
blocs tandis ce que pour I’érosion de surface, les sédiments cohésifs sont érodés particule par
particule (Ohtsubo & Muraoka, 1986). Ariathurai et Arulanandan (1978) suggerent la relation
suivante pour évaluer le taux d’enlévement des sédiments, E:

E = eB (l - 1) 2.58

]

Ou e est une constante du taux d’érosion, B est la largeur mouillée du lit du canal, T est la

contrainte de frottement de fond et 7§ est la contrainte critique de frottement pour 1’érosion.

Pour les lits mous partiellement consolidés, Parchure et Mehta (1985) proposent :

E = gBexp(et — 5) 2.59

Ou & est le taux d’érosion des flocs et e est une constante du taux d’€rosion, B est la largeur
mouillée du lit du canal, 7 est la contrainte de frottement de fond et ¢ est la contrainte critique

de frottement pour 1’érosion.

Les valeurs de la constante du taux d’érosion et de la contrainte critique dépendent d'un certain
nombre de facteurs dont : la température de 1’eau, le type des sédiments, la structure du lit du
canal, I’historique des dépots, le contenu minéral et la matieére organique des sédiments ainsi que

leur état physique (Ariathurai & Krone, 1976; Mehta et al., 1989).

L’érosion de surface survient quand la contrainte de cisaillement au fond 7 est inférieure a
contrainte critique de cisaillement 7¢5,. L’érosion de masse se produit lorsque la contrainte au

fond 7 est supérieure a contrainte critique de cisaillement T5,,.

Partheniades (1993) donne la formule (2.60) pour le calcul de 1’érosion de surface :
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Qse = ¢ ¢, - e 2.60

0 si T<Té

Ou Q.. (kg/m?/h) est le débit d’érosion de surface et M,, est une constante.

Le modele SRH-1D 2.6 propose une version de la relation modifiée (Huang & Greimann, 2010):

P T— Tsce , > -C
— Si T 2T
Qse =4 ° The-Tée se 2.61
0 si T<TS
Ou P,, est une constante qui remplace M,.
Pour I’¢érosion de masse, le modéle SRH-1D utilise la relation :
c
T~ Time . c
Qme = Mppe |——— )+ Pe SL T=Tpe 2.62
Tme

Ou Q,,.(kg/m?/h) est le débit d’érosion de masse et M,,, est une constante qui dépend des

caractéristiques des sédiments du site a étudier.

2.4.2 Régime de deposition

La déposition est initiée dés que la contrainte de cisaillement au fond devient inférieure a la
contrainte critique de cisaillement. Seuls les granulats avec des forces de frottement suffisantes
pour résister a des contraintes de cisaillement trés perturbateurs prés de la région du lit, vont se
déposer et adhérer au lit. Les études au Laboratoire de Mehta et Partheniades (1973) montrent
que la déposition est contrélée par la contrainte de cisaillement du lit, les processus de turbulence
dans la zone du lit, la vitesse de sédimentation, le type de sédiments, la profondeur de
I’écoulement, la concentration en suspension et la constitution ionique (Hayter et al., 1999). Van
Rijn (1993) distingue deux sortes de déposition, a savoir la déposition totale et déposition
partielle. La formule de Krone (1962) régit la déposition quand la contrainte de cisaillement de
fond 7 est plus petite que la contrainte de cisaillement pour la déposition totale 74, €t toutes

les particules sédimentaires et les flocs peuvent se déposer :
Vd = PdWS Si T= Ta,tot 2.63

Ou V, est la vitesse de déposition, w est la vitesse de sédimentation et P; est la probabilité

qu’une particule se dépose au fond et n’est plus jamais ré-entrainée par 1’écoulement.
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La probabilité de déposition est donnée par :

T

Pd=1_

Si T <Tgtor 2.64

Td,tot

La déposition partielle se produit quand la contrainte de cisaillement du lit est supérieure a la
contrainte critique de cisaillement pour la déposition totale, T, 0, €t est également inférieure a la

contrainte critique de cisaillement pour la déposition partielle T4 4.+ (Van Rijn, 1993) :

C ,
Vd = PdWs (1 - %) SU Tgtot << Td,part 2.65

Ou Cgq est la concentration d’équilibre pour les sediments cohésifs qui correspond a la

concentration des flocs relativement petits qui sont brisés en morceaux avant d’atteindre le fond

ou sont érodés immédiatement apres la déposition.

La probabilité de déposition est donnée pour la déposition partielle par la relation:

1 Si T <T1<T
Pd _ Tapart d,tot d,part 266
0 St T 2 Tapart

2.5 Modeles de propagation des sédiments dans un cours d’eau

Pour modéliser le transport des sédiments en régime non permanent, 1’équation d’Exner (1925)
est utilisée pour les canaux a fond mobile lorsque le débit solide en suspension est négligeable.
Pour déterminer I’évolution de la concentration des sédiments en suspension, 1’équation
convection-diffusion est adaptée dans la modélisation hydraulique couplée au transport des
sédiments en suspension. La présentation de ces équations ainsi que leur résolution numérique est
basée sur le développement théorique du modele numérique SRH 1-D 2.6 utilisé pour simuler les

écoulements dans la Riviére-aux-Sables.

2.5.1 Equation d’Exner

Dans un écoulement sur une pente a fond mobile, Graf (1971) exprime la relation d’Exner (1925)

qui donne la variation de la cote du fond sous la forme :
—=—ap— 2.67

Ou ag est un coefficient d’érosion, U est la vitesse moyenne et z(x, t) la cote du fond.
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Sous I’hypothése que la variation du volume des sédiments en suspension est négligeable par
rapport a la variation du volume des sédiments au fond du canal, I’équation (2.67) est réécrite

pour le modeéle SRH-1D comme une équation de continuité pour la phase solide, a savoir :

0Qs 044 _
;'{'8?—6151—0 2.68

Ou Qg est le débit volumique des sédiments, qg; le débit volumique d’apport latéral en sédiments
par longueur unitaire et A, le volume des sédiments charriés par unité¢ de largeur. € = (1 — p)
est le volume des sédiments dans une unité de la couche du lit ou p est la porosité du granulat du
fond définie comme le rapport entre le volume de I’espace vide qui est en principe occupé par

I’eau et le volume total.

Le transport des sédiments est en mode équilibre lorsque le débit des sédiments charriés Qg est
¢gal a la capacit¢ de transport Q.qp, sous ’hypothése que I’échange entre le fond et la fraction
des sédiments dans le transport est instantanée. Les changements hydrauliques rapides dans un
petit trongon engendrent des effets de retard spatial ou temporel importants, qui donnent lieu au

mode transport hors équilibre (Huang & Greimann, 2010).

Le modéle SRH-1D 2.6 permet de tenir compte de ces effets en utilisant la solution analytique de

I’équation (2.69).

dQs dc
o :Qa:(%_Vd)W 2.69

Ou Qs est le débit de transport des sédiments, C la concentration volumique de la phase solide
definie comme le rapport entre le volume des sédiments et le volume du mélange, W' la largeur de
la section sujette a 1’érosion ou a la déposition, V, la vitesse d’érosion et V; la vitesse de

déposition.

L’intégration de 1’équation (2.69) entre deux sections transversales successives i et i — 1 donne

la relation :

2.70

* * VaiW;A
Ci=Ci + (G — Cexp (— d—x)

Qi
Ou C; =V,;/V4 est la concentration relative a la capacité de transport des sédiments, Ax la

longueur du trongon et i est un index de la section dont la valeur augmente de 1’amont vers

I’aval.
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La vitesse d’érosion et de déposition pour les sédiments non cohésifs sont données par les

relations:
A — Qtot 271
Wleot
Vv, =—2 2.72
Wleot

Oul, est la vitesse d’érosion des sédiments, V,; la vitesse de déposition des sédiments, L;,; la
longueur d’adaptation pour la charge sédimentaire totale, Q;,; la capacité de transport total des

sédiments et Q le débit liquide.

La relation de Greimann et al. (2008) est utilisée dans le modéle SRH 1-D 2.6 pour le calcul de la

longueur d’adaptation pour la charge sédimentaire totale:

Liot = filp + (1 — £) == 2.73

aWwwg

Ou L, est la longueur d’adaptation pour le charriage de fond, a le facteur de masquage et le
paramétre f; exprime la fraction de la charge en suspension par rapport a la charge totale, W la

largeur de la section sujette a 1’érosion ou a déposition et w; la vitesse de sédimentation.

Le concept de la largeur d’adaptation pour la charge sédimentaire de fond, L, proposé par Holly
et Rahuel (1990) est retenu pour le modele SRH 1-D 2.6:

Lb = bLh 2.74
Ou by, est un coefficient sans dimension défini par I’utilisateur et h est la profondeur moyenne de

la section.

La fraction de la charge en suspension f; est une fonction de I’exposant pour la suspension, Z

(Greimann et al., 2008) :
f; = min(1;2.5e7%) 2.75

Les parametres a et L, contrélent le débit pour lequel la concentration approche la capacité de
transport des sédiments. Les grandes valeurs du facteur de masquage a ou les faibles valeurs
de L, indiquent que la concentration atteint la capacité de transport plus rapidement (Huang &

Greimann, 2010).
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Galappati et al. (1985) et Armanini et al. (1988) montrent que le facteur de masquage a dépend

du rapport entre la vitesse de sédimentation et la hauteur relative de rugosité.

L’¢étude sur I’influence du parametre de masquage a sur la capacité de transport montre que si le
diamétre d devient grand, la concentration C; tend vers la concentration C;'(C. T. Yang & Simdes,
2002). Le cas de déposition représente la situation dans laquelle il y a une perte subite de la
capacité de transport (C; = 0) pour une condition d’équilibre amont (C;_; = C;_,). Le cas
d’érosion représente une soudaine augmentation de la capacité de transport (C; > 0) et les

concentrations C;_, et C;*; sont égales a zéro.

Les effets de non-équilibre sont accrus pour les particules fines et diminuent quand le facteur de
masquage « augmente pour le cas d’érosion tandis qu’ils tendent a diminuer avec I’augmentation

de la taille des particules et le facteur de recouvrement a (C. T. Yang & Simdes, 2002)

Pour le transport des sédiments cohésifs, le modele SRH 1-D 2.6 propose la relation (Huang &

Greimann, 2010):

dQg _ _ dQ =
- = Ve =VaOW+—-C 2.76
Ou V, et V; sont respectivement la vitesse d’érosion et la vitesse de déposition, C la
concentration des sédiments cohésifs et C une fraction de concentration volumétrique définie par

’utilisateur du modeéle.

La résolution de I’équation (2.76) peut donner lieu a deux solutions selon que la vitesse d’érosion
ou la vitesse de déposition s’annule. Ainsi on a 1’équation (2.77) comme solution dans le cas ou
seule I’érosion est considérée, et 1’équation (2.78) dans le cas ou seule la déposition est

considérée (Huang & Greimann, 2010):

C, = Ci_1+%“+%@c" 277
Ci = Cryexp (- VdQLA") + %Qc" 2.78

2.5.2 Equation de diffusion-convection

Les modeles de convection-diffusion sont couramment employés pour effectuer les études
d’impacts et leurs applications nécessitent des méthodes numériques de résolution. Pour simuler

la variation de la concentration des sédiments en suspension en régime non permanent, I’équation
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de convection-diffusion avec le terme source pour 1’érosion ou le terme puits pour la déposition

des sédiments est utilisée dans le modele SRH 1-D 2.6 (Huang & Greimann, 2010):

JAC | 9&QC i B_C
?_i_ ax  ox (DxA 6x) +Q 2.79

Ou C est la concentration moyenne des sédiments en suspension, A I’aire de la section, Q le débit
de I’écoulement, D, le coefficient de diffusion dans la direction de 1’écoulement, ¢ la vitesse des
sédiments par rapport a I’eau et ) un terme source pour I’érosion ou le terme puits pour la
déposition des sédiments. Le terme source pour 1’érosion ou le terme puits pour la déposition est

donné par la relation :

Q=(,-&v,0Ow 2.80

Ou V, est la vitesse d’érosion des sédiments, V/; la vitesse de déposition des sédiments, C la
concentration moyenne des sédiments en suspension, W la largeur du canal sujette a 1’érosion ou

a la déposition et € la vitesse des sédiments par rapport a 1’eau.

Le modele SRH-1D 2.6 utilise les formules développées par Greimann et al. (2008) pour évaluer
la vitesse des sédiments par rapport a I’eau. La vitesse des sédiments par rapport a I’eau est ainsi
déterminée selon le mode de transport des sédiments (Huang & Greimann, 2010). Pour le

transport des sédiments en suspension, le modele propose la relation :

Uy

fs=1+21<u

[1—exp(2,72)] 2.81

Ou ¢, est la vitesse des sédiments en suspension par rapport a I’eau, u, la vitesse de cisaillement,
U la vitesse moyenne de 1’écoulement et K la constante de Von Karman qui est égale a 0,4. Le

parametre de la suspension z est défini par la relation :

7 = min (1, WS) 2.82

Ku,

Ou wy est la vitesse de chute des sédiments, u, la vitesse de cisaillement et K la constante de Von

Karman.
Pour le transport des sédiments en charriage, le modele propose la relation :

_ U L1¢%Y[1-exp(=5¢)]
£, = : o 2.83
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Ou &, est la vitesse des sédiments charriés par rapport a I’eau, u, la vitesse de cisaillement, U la
vitesse moyenne de I’écoulement et 6, un paramétre de référence de Shields. Le paramétre ¢ est

défini par la relation :
) 6
¢ = min (29'97) 2.84

Ou 6 =1,/y(s —1)d; est la contrainte adimensionnelle de Shields, 7, la contrainte de
cisaillement associée a la résistance des grain, s la densité relative des sédiments et 6, le

parameétre de référence de Shields qui est égale a 0,035 par défaut dans le modele (Huang &

Greimann, 2010).

Pour remédier au probléme de discontinuité entre le charriage de fond et la charge en suspension,
le modele SRH 1-D retient la valeur maximale entre la vitesse relative des sédiments en charriage

et la vitesse relative des sédiments en suspension :

§ = max(&p,&s) 2.85

La relation utilisée pour le coefficient de diffusion est celui proposée Fischer et al.(1979) :

2752
D=K w=U

X Hu,

2.86

Ou H est profondeur moyenne, W la largeur du canal, U la vitesse moyenne de 1’écoulement, u,
la vitesse de cisaillement et K, un parametre dont la valeur est définie par 1’utilisateur du modele.

Fischer et al. (1979) recommande d’utiliser la valeur de 0,011 pour K.

Pour tenir compte de la loi de conservation de la masse, I’équation différentielle (2.79) est

transformée en une équation intégrale :

2 [ CAdx + 54(§0C) = 5(DAVC) + [ Qdx 2.87

Ou Y.r indique la somme sur toutes les cellules limites ou les débits ou les gradients sortant le

volume de controle sont définis comme positifs et ceux entrant dans le volume de controle

comme négatifs.

Le terme non permanent est intégré autour de 1’aire de la section et la méthode implicite d’Euler

est appliquée pour le temps de marche.
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2 [ CAdx =%E. A, - Axp 2.88

OuACp = C} — C} 1, Axp est la longueur de la grille Ap. L’exposant n — 1 et n indiquent

respectivement les étapes correspondant au temps précédent et au temps courant de calcul.

Le modele SRH 1-D 2.6 utilise la méthode de Lax-Wendroff TVD («Total Variation
Diminishing») pour discrétiser le terme convectif. Le schéma TVD est un schéma de deuxieme
ordre pour les régions lisses mais devient le schéma de premier ordre prés des discontinuités pour
éviter les oscillations des résultats numériques (Huang & Greimann, 2010). La méthode consiste
a supprimer le terme de correction dans la méthode originale de Lax-Wendroff quand les
discontinuités apparaissent. Tannehill et al. (1997) donnent une présentation détaillée de la

méthode de Lax-Wendroff TVD.

Les valeurs des variables aux centres des sections avoisinantes de la section courante de calcul

sont utilisées dans I’approximation du terme convectif :

2r(€QC) = (£QC), — (£Q0),, 2.89

Ou ¢ dénote la face entre les cellules P et E,w dénote la face entre les cellules P et W.

L’application de la méthode de Lax-Wendroff TVD donne :

(Q0), =

N | =

[(£Q)e(Cp + Cp) — W (Cr — Cp)] 2.90

Ou le parametre W, est donné par la relation :

We = [(€Q)el[(1 =) + YC Q)] 2.91

OucC, = (£Q) At/ApAxp ,Y estun limiteur de flux qui est calculé par la relation :

Y = max[0;min(2,2r; (1 +1r)/2)] 2.92
r=tE2Cr 2.93
Ci1—Ci>

Ou iy =Peti, =W siQ, est positive.

L’équation (2.91) est I’équation de limiteur de flux MSCL de Van Lee (Van Leer, 1979). Si i est
égale a 1’unité, alors le schéma de Lax-Wendroff devient a précision de second ordre. Siy est

nulle, alors le schéma de Lax-Wendroff devient a précision de premier ordre. L’application de la
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méthode de Crank-Nicolson permet d’obtenir une précision de second ordre dans le temps, mais
ce schéma est conditionnellement stable (Huang & Greimann, 2010). Pour le schéma de Crank-

Nicolson, le terme convectif (§QC), peut étre exprimé par la relation :

(§Q0)e =5 (Qc + W (CE™ + 6ACH) + 3 (Qe — Wo) (CE™* + OACE) 2.94

Ou @ est un facteur de pondération qui varie entre 0 et 1,0. La valeur 6 doit étre supérieure a 0,5

pour que la stabilité inconditionnelle soit garantie.

Pour discréditer le terme de diffusion, le modele applique la méthode a schéma différentielle
centré «Central Differential Scheme» dans I’espace dans un premier lieu et la méthode de Crank-

Nicolson dans le temps en second lieu (Huang & Greimann, 2010).

Le terme source provenant de I’érosion et de la déposition nette dans la direction de I’écoulement

est obtenu en additionnant la contribution résultant du terme de diffusion et du terme convectif.

Finalement le logiciel SRH 1-D 2.6 résout la matrice de 1’équation (2.87) en utilisant I’algorithme

de Thomson par un solveur d’une matrice tri-diagonale.
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CHAPITRE3 MODELISATION HYDROSEDIMENTAIRE
UNIDIMENSIONNELLE

De nombreux modeles de transport sédimentaire ont été développés dans le temps et exploitent,
de fagon plus ou moins satisfaisante, les processus hydrodynamiques des écoulements ainsi que
les propriétés des sédiments. Le recours a la modélisation numérique du transport des sédiments
devient de plus en plus incontournable eu égard aux avantages qu’elle procure pour la rapidité
des calculs. Pour simuler la propagation des sédiments en suspension dans la Riviere-aux-Sables,

le modéle unidimensionnel SRH 1-D 2.6 a été utilisé.

Le logiciel hydro-sédimentaire SRH 1-D 2.6 (Sedimentation and River Hydraulics), développé
par 1’« U.S. Bureau of Reclamation», permet de modéliser la propagation des écoulements dans
les rivieres et le transport des sédiments. Le modéle numérique SRH est retenu pour ce projet, car
il intégre le concept diffusion-dispersion nécessaire a 1’analyse des problémes de transport des
sédiments en suspension en écoulement non-permanent. Son potentiel énorme réside dans le fait
qu’il est capable de simuler et prédire dans un réseau hydrographique le transport des sédiments
cohésifs ou non cohésifs ainsi que le changement morphologique des sections inhérentes, sous
I’influence des phénoménes de la nature ou des activités de I’homme. Pour analyser la
propagation de la charge sédimentaire en mode équilibre ou hors équilibre, le modele SRH 1-D
2.6 intégre les phénomenes d’agrégation, de déposition et d’érosion des sédiments ainsi que les
processus de tri granulométrique et de pavage dans le lit d’un canal. Ce chapitre présente quatre
modeles numériques unidimensionnelles (FLDWAYV, HEC-RAS, MIKE 11, SRH 1-D)
développés récemment et utilisés pour la simulation de la propagation des écoulements couplés
ou non au transport des sédiments dans les rivieres. Nous insistons sur la présentation des
schémas numériques adoptés par ces modeles, dans la mesure ou la compréhension des
parametres intervenant dans les équations qui conceptualisent les processus a modéliser constitue

la clé de base vers une meilleure optimisation des résultats.

3.1 Méthodes numériques de résolution des équations du mouvement

Le modele de Saint-Venant est le modele le plus utilisé pour effectuer une modélisation en
régime non permanent des écoulements a surface libre. Il apparait sous deux formes

fondamentales si 1’on considére ses variables d’état: la forme conservative et la forme non
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conservative. Les deux formes différent principalement dans le fait que la forme conservative
utilise la variable débit pour traiter le mouvement de la propagation du fluide tandis ce que la
forme non conservative utilise la variable primitive vitesse. La forme conservative des équations
de Saint-Venant refléte directement le principe général de la conservation de la masse et de la
quantit¢ de mouvement sur un volume de contrdle. La forme non conservative n’est pas
recommandée 1a ou les solutions discontinues sont possibles comme les changements brutaux

dans le canal ou les ressauts hydrauliques (Ancy, 2010).

Il existe plusieurs méthodes de discrétisation des équations de Saint-Venant, dont les trois plus
utilisées sont la méthode aux différences finies, la méthode aux volumes finies et la méthode aux
¢léments finis. La discrétisation consiste a diviser le domaine de calcul en éléments jointifs ou
mailles et a approximer les équations aux dérivées par des équations algébriques ayant des

inconnues les valeurs des fonctions a calculer aux nceuds du maillage.

Outre la stratégie de résolution, le choix des conditions initiales et les conditions aux limites peut
conditionner la stabilité, la précision et la vitesse de la convergence de la solution numérique

(Ancy, 2010). On distingue deux types de schémas classiques :

- Schéma explicite ou I’on exprime que ce qui se passe au temps t + At ne dépend uniquement
que du passé au temps t. L’inconvénient est que le schéma est instable si At est choisi trop grand.
Pour obtenir une solution stable, il est toujours nécessaire, bien qu’insuffisante, de respecter la

condition de Courant, Friedrichs et Lewy (Liggett & Cunge, 1975) :

Ax
<
At =< (lul+c)

Equation 3.1

Ou U est la vitesse moyenne, ¢ = ,/ gh est la célérité¢ de ’onde, Ax et At sont respectivement les

pas de distance et de temps de calcul.

- Schéma implicite ou 1’on exprime que ce qui se passe au point x et au temps t + At dépend du
pass¢ immédiat dans le voisinage de x et aussi du voisinage de x au temps t + At. Cette méthode
permet de s’affranchir de la condition de Courant et est largement utilisée dans les codes
numériques (HEC-RAS 4.1[U.S.Army Corps of Engineers 2008], MIKE 11[Danish Hydraulic
Institute 2007], FLDWAV[Fread et Lewis 1998], SRH-1D 2.6[Environmental Proction Agengy

et Bureau of Reclamation 2011]).
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Le concept des courbes caractéristiques mises au point par Monge (1789) est également trés utile
pour la compréhension de la propagation des ondes dans un cours d’eau et le développement des

conditions aux limites pour la méthode explicite de différence finie (Chaudhry, 2008).

3.2 Modele NWS FLDWAV

Le logiciel FLDWAV a été développé par le «National Weather Service (NWS) de 1’U.S.
Department of Commerce» (Fread & Lewis, 1998). Le développement de ce logiciel est le
résultat de la combinaison des logiciels DAMBRK et DWOPER. Il est utilis¢ dans la
modélisation hydrodynamique unidimensionnelle pour simuler la propagation des écoulements
dans les cours d’eau. Il est capable d’effectuer des calculs sur la modélisation des processus de

I’écoulement dont les principaux sont :

calcul des écoulements en régime permanent ou non permanent dans un réseau de

cours d’eau;

- calcul d’une onde de crue générée par la formation d’une bréche durant la rupture

d’un barrage;
- création des sections fictives par interpolation entre deux sections réelles;
- réalisation des sections avec un coefficient de Manning variable;
- calcul de I’effet du vent;
- calcul des zones non actives d’un canal;
- modification des parametres dynamiques et de diffusion;
- utilisation d’un fluide newtonien et non-newtonien,;

Pour le modéle FLDWAYV, les équations de Saint-Vénant sont exprimées sous la forme
conservative (Fread, 1974b) avec des termes additifs pour tenir compte des effets de contraction
ou d’expansion (Fread, 1978), de la sinuosité du cours d’eau (Fread, 1988), des apports latéraux

(Strelkoff, 1969) et des liquides non-newtoniens (DeLong, 1989):

20 | 95co(A+Aq) _

dx at L 3.2

sm@) | a(pQ?/4)

0A
o S+ gA(Z+ S+ S +5;) +L+WB =0 3.3
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Ou Q est le débit de I’écoulement, A et A; représentent respectivement 1’aire active et 1’aire
inactive de la section transversale, s,, et s., les facteurs de sinuosité du canal qui varient en
fonction de 1’¢élévation du niveau de 1’eau, q; le débit latéral de 1’écoulement, S le coefficient
dynamique pour la distribution des vitesses, Sy la pente de friction, S, la pente due aux effets de
contraction ou d’expansion, S; la pente additionnelle de friction associée a la viscosité interne des
liquides non-newtoniens tels que 1’écoulement chargé des boues et des débris, B la largeur miroir
du canal, L un terme da a ’effet dynamique des apports latéraux et Wy un facteur d’effet de la

résistance au vent a la surface de 1’écoulement.

Pour tirer profit de la stabilit¢é du modéle de diffusion et de conserver la précision du modele
dynamique, Fread et al. (1996) développent une technique appelée «Local Partial Inertial» qui
utilise un filtre numérique o. Le filtre numérique ¢ modifie 1’extension de la contribution des

termes d’inertie dans 1’équation de la conservation de la quantité du mouvement :

[a<smo) + a(BQ?/4)

ot S+ gA (S5 + Sy +Sc+S)+L+WB=0 34

_{1,0—Frm si(F,<1,00m=1) 35

0 Si E. > 1,0
Ou E,. est le nombre de Froude.

En utilisant ce filtre numérique, le modele FLDWAV change automatiquement du mod¢le
dynamique au mode¢le de diffusion quand le nombre de Froude F,. approche I’unité pour garantir

la stabilité¢ du schéma numérique.

Pour résoudre les équations de Saint-Venant, le mod¢le FLDWAYV utilise un schéma implicite de
différence finie a quatre points. Ce schéma a été utilisé pour la premiere fois par Preissmann

(1961) et discrédite les équations de la maniere suivante :

oy _ ow] " +oull -owl-ul,, 36
ot 2At; '
j+1 j+1 F) 9 j
¥ 9[—"’”1 ¥ ]+(1 0) [—"’”1 "’] 3.7

j+1 j+1 j
v = 9[—6““ :a"’i“] +(1-6) [6"’”1”“’] 38
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Ou 0 est le coefficient de pondération, x la distance longitudinale le long du canal, i et j les
indices respectivement pour le pas de distance et le pas de temps de calcul. ¥ constitue les

variables telles que : Q,A,V, B, h.

Pour obtenir une précision des calculs, Fread (1974a) recommande d’utiliser le facteur de
pondération 8 d’une valeur comprise entre 0,55 et 0,6. Le modeéle FLDWAYV ne permet pas de

calculer le transport des sédiments dans un cours d’eau.

3.3 Modele HEC-RAS 4.1

Le modéle HEC-RAS 4.1 est un logiciel de modélisation hydrodynamique unidimensionnel
développé par I’«U.S. Army Corps of Engineers» (U.S. Army Corps of Engineers, 2008). Il est

capable d’effectuer des simulations de la propagation des écoulements dans les cours d’eau par :

- le calcul des écoulements permanents et non permanents dans un réseau de cours

d’eau;

- le calcul de transport des sédiments et le changement morphologique d’un canal

mobile;
- T’analyse de la qualité de 1’eau et prise en compte du couvert de glace.

Ce logiciel est capable de modéliser des ouvrages hydrauliques tels que les ponceaux, les
déversoirs, les digues, les évacuateurs de crue et les ponts qui se trouvent dans un trongon du
cours d’eau. Il permet de réaliser des sections transversales avec un coefficient de Manning
variable, de différencier les zones actives et non actives dans un canal et de créer des sections

transversales interpolées.

Le modele HEC-RAS 4.1 utilise les équations dérivées par Barkau (1982) pour calculer les
écoulements en régime non permanent a partir du concept de la séparation de 1’écoulement dans
le lit mineur et dans les plaines inondables initialement proposé par Fread (1976) et Smith (1978).

Ainsi les équations de Saint-Venant sont réécrites sous la forme :

9A | 9(®Q) , a[(1-P)Q] _
= 6xc+ 2%, =0 3.9

e | 2@e¥/ac) | ol-®)Q*/4y]
ot 0x¢ Oxg

0z 0z
+ 9Ac (5= + Spe| + 945 [@ + Sff] =0 3.0
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K¢
Q. = ®Q 3.12

Ou Q, = ®Q est le débit de I’écoulement dans le lit mineur, Q le débit total de 1’écoulement, K,
la débitance de I’écoulement dans le lit mineur et Ky la débitance de I’écoulement dans les

plaines inondables.

La résolution numérique des équations de Saint-Venant dans le logiciel HEC-RAS 4.1, utilise le
schéma implicite de différence finie basé sur une technique de linéarisation développée par

Preissmann (Liggett & Cunge, 1975).

3.4 Modele MIKE 11

Le modéle MIKE 11 est un logiciel développé par le «Danish Hydraulic Institute Water and
Environnement » pour modéliser les écoulements permanents et non permanents, la qualité de
I’cau et le transport des sédiments dans les estuaires, dans les riviéres, dans les canaux
artificielles (Danish Hydraulic Institute, 2007). II est un mod¢le hydrodynamique

unidimensionnel qui comporte plusieurs modules pour simuler la propagation des écoulements :

calcul sur les précipitations et le ruissellement;
- calcul sur la prévision des inondations;
- calcul portant sur I’advection-dispersion;

- calcul du transport des sédiments (les criteres de mise en mouvement, morphologie du

lit, propagation des sédiments cohésifs et non cohésifs);

- calcul sur les ouvrages hydrauliques tels que les ponts, les barrages, les ponceaux, les

déversoirs, les évacuateurs de crue et les pompes;

calcul sur différents aspects de la qualité de 1’eau.

Le modele MIKE 11 est utilisé dans la résolution des problémes d’hydrologie et d’hydraulique

fluviale dans la mesure ou il permet d’exploiter 3 approches :

- approche d’onde dynamique qui utilise I’équation dynamique complete de Saint-

Venant;
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- approche d’onde diffusive qui modélise seulement le frottement de fond, la force de
gravité et le terme pour le gradient hydrostatique dans 1’équation de la conservation de

la quantité du mouvement;

- approche d’onde cinématique qui exploite I’hypothése d’un équilibre entre les forces

de frottement et les forces de gravité.

Dans le modéle MIKE 11, I’équation de la conservation de la quantité du mouvement utilise la
formulation de Chezy pour le calcul des pertes de friction :

LA g+ 2% 3.13
at ox C<AR

Ou C est le coefficient de Chézy, Q le débit de 1’écoulement, A 1’aire de la section d’écoulement,

B un coefficient dynamique de distribution des vitesses et R le rayon hydraulique du canal.

Pour assurer une meilleure stabilité¢ des propriétés de la solution numérique pour différents
régimes d’écoulement, une équation modifiée pour la conservation de la quantité du mouvement
est implémentée dans le modele MIKE 11 :
QZ
a( =
aQ ( A) oh , gQlo| _ 0 3.14

ot T 9 ox +gAE+CZAR

Ou o est le facteur de suppression du terme convective qui est donné par les relations:

_{1—FTZ si. E <1

0 si E>1 315

Ou E,. est le nombre de Froude.

Dans le modele MIKE 11, la résolution des équations de Saint-Venant est basée sur le schéma
implicite de différence finie développé par Abbott et lonescu (1967). L’utilisation du schéma
implicite de différence finie a 6 points centré d’Abbot permet d’approximer les termes de
I’équation de continuité de la maniére suivante :

(QH+e}y,) (QfFi+e]},)

a_Q ~ 2 2
ax A2x; 3.16

pt1_p?

Fria 3.17
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Ag,jtAo,j+1
b, ~ 2ol lojs 3.18
A2xj

Ou 2x; désigne la distance entre deux sections transversales consécutives, les indices n et j

signifient respectivement le temps courant et la section courante.

Pour les termes de 1’équation de la conservation de la quantité du mouvement, I’approximation
par le schéma implicite de différence finie a 6 points centré d’Abbot donne les expressions

suivantes:

aQ _ Qi -qf

o v 3.19
5 Q_2 n+1/2_ Q_2 n+1/2
a(ﬁ%) ~ [ﬁA]f+1 [ﬁA]j—l 3.20
dx ~ AZXJ' ’
(Wji+ntyy) (hj2iend )
Ly — 2 321
0x A2x; ’
Q% ~ 0Q]Q} — (6 — 1)Q}Q} 3.22

Ou Q est le débit de 1’écoulement, h la profondeur de I’écoulement, 6 le paramétre de
pondération, f un coefficient dynamique pour la distribution des vitesses et A 1’aire de la section

d’écoulement.

3.5 Modéle SRH 1-D 2.6

Le modéle SRH 1-D est modele numérique développé par I’«U.S. Bureau of Reclamation» pour
simuler le transport des sédiments cohésifs et non cohésifs dans les écoulements fluviaux ainsi
que les changements morphologiques des rivieres dues a 1’intervention humaine ou a I’influence
de la nature. Il s’agit d’un modele hydrodynamique unidimensionnel capable d’effectuer de

multiples calculs liés a la propagation des écoulements :

- calcul sur les écoulements permanents et non permanents, uniformes et non

uniformes;
- transport des sédiments en régime d’écoulement permanent et non permanent;

- calcul de la capacité de transport des sédiments non cohésifs;
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- calcul du transport des sédiments cohésifs en régime d’agrégation, de déposition,

d’érosion et de consolidation;

- calcul du changement morphologique du lit d’un cours d’eau, calcul du pavage et du

tri granulométrique dans le lit;

- utilisation des conditions limites internes telles que les courbes de tarages, les tables

du débit en fonction du temps, les déversoirs, les ponts et les vannes radiales.

Le modéle numérique SRH 1-D 2.6 utilise une grille décalée pour discrétiser les équations de
Saint-Venant ou les points de calcul de la variable «débit d’écoulementy alternent avec les points
de calcul de la variable «aire d’écoulement» (Huang & Greimann, 2010). Dans la grille de
discrétisation, la variable «aire d’écoulement» est placée aux sections tandis que la variable
«débit d’écoulement» est placée au milieu de deux sections consécutives. Les termes de
I’équation de continuité sont approximés en adoptant un schéma implicite de différence finie a

trois points :
_ - At = =
AT+ AL — AV = AT = A_xi(QHl - Q) 3.23

Q:=0Q"+(1—-6)Q " 3.24

Ou @ est le débit de I’écoulement, A et A, représentent respectivement 1’aire active et 1’aire
inactive de la section et 6 le paramétre de pondération. Les indice n et i indiques respectivement

le temps courant et la section courante.

Les termes de 1’équation du mouvement sont approximés en adoptant un schéma implicite de

différence finie a cinq points :

QF - Qi + 4= (R — R) = aeg 2= (A2t - 5 ) 325
F = ﬁw 3.26

F, = ﬁ% 307

Spi = e 3.28

(Ki+K;i_1)?



49

Ou p est le coefficient dynamique de distribution des vitesses, Sf la pente de friction, K la

débitance de I’écoulement, As; la distance qui sépare les deux milieux des trongons successifs et

Z représente I’¢élévation du niveau de la surface de 1’eau.

Pour garantir la stabilit¢ du schéma numérique, le modele SRH 1-D 2.6 offre deux options
utilisant la méthode «Local Partial Inertial» pour simuler 1’écoulement en régime torrentiel.
L’utilisation de la méthode «Local Partial Inertial» (Fread & Lewis, 1998) consiste a multiplier
les termes convectifs de 1’équation dynamique du mouvement par un parametre ¢ qui est une
fonction du nombre de Froude :

+

00 , 9(BQ?*/A)
o [at ox

0z
| + 942 = —gas; 3.29

Pour le calcul du paramétre o, le modele SRH 1-D 2.6 utilise 1’équation 3.30 du modele
FLDWAYV (Fread & Lewis, 1998) ou 1’équation 3.31 du modele MIKE 11 (Danish Hydraulic
Institute, 2007):

o =max(0;1— E?) 3.30
o = min(1; E?) 3.31

La relation fournit par le modéle FLDWYV rend le schéma numérique plus stable tandis que la
relation fournit par le modele MIKE 11 rend le schéma numérique plus précis (Huang &

Greimann, 2010).

Le modele SRH 1-D 2.6 permet d’exporter le fichier HEC-RAS 4.1 qui contient les informations
des caractéristiques géométriques et hydrauliques du trongon a 1’étude a savoir les données
bathymétriques des sections transversales et les coefficients de Manning, les coefficients de
contraction et d’expansion. Le modele SRH 1-D 2.6 présente un avantage dans la mesure ou il
donne la possibilit¢ de faire un choix entre les schémas numériques implémentés dans les
modeles FLDWAYV et MIKE 11 pour le calcul des écoulements en régime non permanent. Le
modele est caractérisé €galement d’une grande capacité a modifier aisément les parameétres de la
résolution numérique raison pour laquelle nous 1’avons choisi pour modéliser transport des

sédiments en suspension dans la Rivieére-aux-Sables.
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CHAPITRE 4 RESULTATS ET DISCUSSION

Les simulations numériques de I’évolution de la concentration des sédiments en suspension dans
la Riviére-aux-Sables ont ét¢ effectuées a I’aide du modele hydro-sédimentaire SRH 1-D 2.6. Ce
chapitre donne un récapitulatif des résultats de la modélisation de la Riviére-aux-Sables. Il décrit
les conditions aux limites et les paramétres hydrauliques prises en compte, les scénarios simulés

ainsi qu’une interprétation des résultats pour le modele de la Riviére-aux-Sables.

4.1 Calibration du modele permanent

L’¢étalonnage du modele hydrodynamique en régime permanent a été effectué en considérant neuf
débits variant entre 10 m?*/s et 50 m?/s par I'intermédiaire du logiciel HEC-RAS 4.1. Les lignes
d’eau issues de la calibration du coefficient de rugosité de Manning, nous ont été fournies sur un
fichier HEC-RAS par I’entreprise GENIVAR, pour tous ces débits représentatifs de toute la
gamme complete de fluctuation de débit de la Riviere-aux-Sables. Pour s’assurer de 1’adéquation
des résultats de simulation du mod¢le permanent de la riviére, nous avons utilisés le logiciel SRH
1-D 2.6 qui est un modele numérique unidimensionnelle pour la propagation des écoulements et
transport des sédiments en riviere. Cet outil de simulation des écoulements a été choisi du fait
qu’il est un modéle numérique a base des concepts qui schématisent de fagcon adéquate les
conditions d’écoulement prévalent au sein du trongon a 1’étude. De plus, il présente un avantage
de par sa souplesse au niveau de la possibilité d’introduire aisément les données dans le modele a
travers un fichier Excel. La construction du modé¢le de la riviere dans le logiciel SRH-1D 2.6
consiste a définir les variables et les parametres de tous les concepts hydrauliques et de transport
des sédiments du modele, pour tous les régimes d’écoulements dans un fichier Excel préétabli.
Pour s’assurer que le modele obtenu par la simulation avec HEC-RAS 4.1 est transposable dans
le modele SRH 1-D 2.6 utilisé pour la simulation de I’évolution de la concentration des sédiments
en suspension, une comparaison de la ligne d’eau simulée par les deux modeles a été effectuée.
Nous avons pris les mémes données géométriques et les mémes valeurs du coefficient de
contraction, d’expansion et de rugosité de Manning utilisées dans le modele HEC-RAS 4.1 en
régime permanent pour chacun des débits considérés. La Riviere-aux-Sables étant en condition
d’écoulement fluvial, un niveau d’¢élévation est choisi comme condition frontiére aval pour la
simulation en régime permanent. Le niveau d’eau en aval de la riviére est maintenu constant a

140,2m par I’opérateur du barrage Joseph-Perron quel que soit le débit transitant dans la riviere.
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Pour la condition frontiére amont, un débit a été spécifié comme variable d’entrée du modele
pour chaque simulation. Le débit en amont est régulé par les barrages Pibrac-Est et Pibrac-Ouest

qui turbinent les eaux du lac Kénogami.

La figure (4-1) montre la courbe comparative des deux modeles numériques de simulation pour
un débit de 10 m?/s transitant dans la Rivieére-aux-Sables. On observe une différence nette du
niveau de la ligne d’eau d’environ 18 mm. Pour un débit de 10 m?/s, la vitesse maximale
observée le long du trongon est égale a 2,22 m/s. Plusieurs hauteurs critiques s’observent en

différentes sections du trongon et varient de 0,48 m a 1,34 m.

—— Comparaison entre SRH-1D et HEC-RAS
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Figure 4-1: Comparaison des profils d'eau entre SRH-1D et HEC-RAS pour Q=10 m’/s

La figure (4-2) présente la courbe comparative des deux modeles numériques de simulation pour
un débit de 15 m?/s transitant dans la riviere. On observe une différence nette du niveau de la
ligne d’eau d’environ 18 mm sur le graphique et les oscillations de la courbe remontent un peu de

I’aval vers ’amont. Pour un débit de 15 m?%/s, la vitesse maximale observée le long du trongon est
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¢gale a 2,36 m/s. Les hauteurs critiques observées en différentes sections du trongon varient de

0,56ma 1,62 m.

—— Comparaison entre SRH-1D et HEC-RAS
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Figure 4-2 : Comparaison des profils d'eau entre SRH-1D et HEC-RAS pour Q=15 m’/s

La comparaison entre les deux modeles numériques de simulation pour un débit de 20 m?/s
transitant dans la riviére est représentée sur la figure (4-3). On observe une différence nette du
niveau de la ligne d’eau d’environ 18 mm comme précédemment mais avec un peu plus
d’oscillation vers I’amont. La vitesse maximale observée le long du troncon est égale a 2,56 m/s

et les hauteurs critiques varient de 0,59 m a 1,85 m.
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—— Comparaison entre SRH-1D et HEC-RAS
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Figure 4-3: Comparaison des profils d'eau entre SRH- 1D et HEC-RAS pour Q=20 m’/s

La figure (4-4) illustre la comparaison entre les deux modeles numériques de simulation pour un
debit de 25 m?/s transitant dans la riviere. On observe une différence nette du niveau de la ligne
d’eau d’environ 21 mm et les oscillations de la courbe s’étendent de I’aval en amont. Pour un
débit de 25 m?¥/s, la vitesse maximale observée le long du troncon est égale a 2,68 m/s. Les

hauteurs critiques observées en différentes sections du trongon et varient de 0,71 m a 2,15 m.
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—— Comparaison entre SRH-1D et HEC-RAS
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Figure 4-4: Comparaison des profils d'eau entre SRH- 1D et HEC-RAS pour Q=25 m’/s

La figure (4-5) montre la courbe comparative des deux modéles numériques de simulation pour
un débit de 30 m?*/s transitant dans la riviere. On observe une différence nette du niveau de la
ligne d’eau d’environ 17 mm et les oscillations de la courbe s’étendent de I’aval en amont. Pour
un débit de 30 m’/s, la vitesse maximale observée le long du troncon est égale a 2,82 m/s.
Plusieurs hauteurs critiques s’observent en différentes sections du trongon et varient de 0,71 m a

2,22 m.
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—— Comparaison entre SRH-1D et HEC-RAS
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Figure 4-5: Comparaison des profils d'eau entre SRH-1D et HEC-RAS pour Q=30 m’/s

La figure (4-6) représente la courbe qui comparative les deux modeles numériques de simulation
pour un débit de 35 m?/s transitant dans la riviere. On observe une différence nette du niveau de
la ligne d’eau d’environ 14 mm et les oscillations de la courbe s’étendent de 1’aval en amont.
Pour un débit de 35 m?¥/s, la vitesse maximale observée le long du trongon est égale a 2,93 m/s.

Les hauteurs critiques observées en différentes sections du trongon varient de 0,78 m a 2,38 m.
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—— Comparaison entre SRH-1D et HEC-RAS
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Figure 4-6: Comparaison des profils d'eau entre SRH-1D et HEC-RAS pour Q=35 m’/s

La figure (4-7) illustre la comparaison entre les deux modeles numériques de simulation pour un
debit de 40 m?/s transitant dans la riviere. On observe une différence nette du niveau de la ligne
d’eau d’environ 20 mm et les oscillations de la courbe s’étendent de 1’aval en amont. Pour un
débit de 40 m?¥/s, la vitesse maximale observée le long du troncon est égale a 3,06 m/s. Les

hauteurs critiques observées en différentes sections du trongon varient de 0,83 m a 2,52 m.
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—— Comparaison entre SRH-1D et HEC-RAS
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Figure 4-7: Comparaison des profils d'eau entre SRH-1D et HEC-RAS pour Q=40 m’/s

La figure (4-8) montre la courbe de comparaison entre les deux modeles numériques de
simulation pour un débit de 45 m?/s transitant dans la riviére. On observe une différence nette du
niveau de la ligne d’eau d’environ 18 mm et les oscillations de la courbe s’étendent de 1’aval en
amont. Pour un débit de 45 m?/s, la vitesse maximale observée le long du trongon est égale a 3,18
m/s. Plusieurs hauteurs critiques s’observent en différentes sections du trongon et varient de 0,87

ma2,65m.
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—— Comparaison entre SRH-1D et HEC-RAS
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Figure 4-8: Comparaison des profils d'eau entre SRH-1D et HEC-RAS pour Q=45 m’/s

La figure (4-9) présente la courbe qui compare les deux modeles numériques de simulation pour
un débit de 50 m?*/s transitant dans la riviere. On observe une différence nette du niveau de la
ligne d’eau d’environ 24 mm et les oscillations de la courbe s’étendent de 1’aval en amont. Pour
un débit de 50 m?/s, la vitesse maximale observée le long du trongcon est égale a 3,26 m/s. Les

hauteurs critiques observées en différentes sections du trongon varient de 0,93 m a 1,34 m.
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—— Comparaison entre SRH-1D et HEC-RAS
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Figure 4-9: Comparaison des profils d'eau entre SRH-1D et HEC-RAS pour Q=50 m’/s

4.2 Modélisation des sédiments en suspension en régime non-permanent

La modélisation du transport des sédiments en suspension en régime non permanent a été
effectuée a l’aide du logiciel SRH-1D 2.6 qui est un modele numérique unidimensionnel
permettant de simuler les phénoménes de propagation des sédiments en suspension dans les
rivieres. Cet outil de simulation des écoulements comporte une composante de calcul pour le
transport des sédiments en régime non permanents qui exploite le concept de diffusion-

convection dans le phénomene de transport des s€diments en suspension.

4.2.1 Parameétres du modele

En régime non permanent, les variables espace et temps doivent €tre bien optimisées pour se
prémunir des erreurs du modele relatives au non-respect des conditions de Courant qui permettent
de garantir la stabilité des schémas numériques. Le facteur de pondération de 0,65 a été retenu

apreés calage. Les données bathymétriques et les valeurs des coefficients d’expansion ou de
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contraction et ainsi que les coefficients de rugosité du modele non permanent, sont les mémes
que celles utilisés en écoulement permanent. La riviere a été subdivisée en des petits sous-
trongons d’une valeur maximale de 10 métres pour la variable espace. Pour la variable temps, une

variation de pas de temps de calcul de 90 secondes donne les résultats satisfaisants.

4.2.2 Conditions aux limites

Pour la condition amont liquide, une table des débits de la Riviére-aux-Sables en fonction du
temps a été¢ introduite dans le modéle numérique SRH.1D 2.6. Les débits utilisés sont les débits
relevés a la station hydrométrique localisée en amont du pont suspendu de Cépal. De la méme
manicre qu’en régime permanent, le niveau en aval de la riviére est maintenu constant. Une table
donnant le niveau d’¢élévation de ’eau en fonction du débit transitant dans la riviere a été établie
pour la condition frontiére aval liquide. Pour la condition frontiére amont solide, une table
donnant les quantités de sédiments en fonction du temps a été introduite dans le modele. Ces
débits sédimentaires ont été calculés a ’aide des observations de la concentration des sédiments

en suspension relevés juste en aval de la construction du nouveau pont Pibrac.

Les conditions limites intérieures n’ont pas été spécifiées car les données en débit liquide et

sédimentaire relatives aux affluents de la Riviére-aux-Sables n’étaient pas disponibles.

4.2.3 Calibration avec transport des sediments

La calibration a ¢été faite de facon itérative en variant la valeur des coefficients de diffusion
jusqu’a ce qu’il y ait concordance satisfaisante entre la concentration des sédiments observée a la
station de mesure située pres du pont de I’autoroute 70 et la concentration des sédiments simulée
par le modéle non permanent SRH 1D 2.6. La valeur de 0.013 pour le coefficient de diffusion

donne des résultats satisfaisants.

La figure (4-10) donne les résultats de la simulation de 1’évolution des concentrations observées

pour de la journée du 3 Mars 2010 pres du pont de 1’autoroute 70.
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== == Simulée avec SRH-1D Observée
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Figure 4-10: Evolution de la concentration prés du pont de I'Autoroute 70 pour le 03/03/2010

4.2.4 Validation

La validation d’étalonnage de notre modele a consisté a prendre d’autres données des différentes
périodes, tout en utilisant les mémes parameétres obtenus lors de la calibration. La figure (4-11)
montre 1’évolution de la concentration des sédiments en suspension a la station du pont de
I’autoroute 70 au cours de la journée du 2 mars 2010.0n observe pour cette journée que la
concentration simulée par le modele est supérieure a la concentration observée avec un écart
maximal d’environ 0,8 mg/l. La figure (4-12) illustre 1’évolution de la concentration des
sédiments en suspension a la station du pont de I’autoroute 70 au cours de la journée du 16 mars
2010. La concentration simulée par le modele pour la journée du 16 mars est inférieure a la
concentration observée avec un écart maximal d’environ 7 mg/l. La figure (4-12) représente
I’évolution de la concentration des sédiments en suspension la station du pont de 1’autoroute 70
au cours de la journée du 17 mars 2010. Pour cette journée du 17 mars, la concentration simulée
par le modéle est inférieure a la concentration observée avec un écart maximal d’environ 0,9
mg/l. Les charges sédimentaires acheminées par les affluents de la Riviere- aux-Sables font que
la charge sédimentaire en suspension observée soit supérieure a la charge sédimentaire en

suspension simulée par le modele numérique.
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Figure 4-11: Evolution de la concentration prés du pont de I'Autoroute 70 pour le 02/03/2010
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Figure 4-12: Evolution de la concentration prés du pont de I'autoroute 70 pour le 16/03/2010
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Figure 4-13: Evolution de la concentration prés du pont de I'Autoroute 70 pour le 17/03/2010

Les résultats obtenus sont jugés satisfaisants d’autant plus que les incertitudes résultant sur les
données elles-mémes et sur les apports sédimentaires des affluents sont difficiles a quantifier.
L’écart observé est dii aux sédiments provenant des tributaires qui ne sont pas modélisés par
SRH-1D 2.6. L’absence des données sur les charges sédimentaires des affluents ainsi que les
incertitudes associées aux données ne permettent pas aussi un ajustement exact d’autant plus que

leur influence sur la modélisation est importante.

4.2.5 Exploitation du modeéle

L’exploitation du modele a consisté a effectuer des simulations d’optimisation du débit qu’il faut
régler a I’amont afin qu’on maintienne la concentration des sédiments en suspension a un niveau
acceptable en aval. Les charges sédimentaires susceptibles d’étre générées dans la riviere lors des
travaux d’aménagement ont €té¢ considérées. La limite de la concentration en aval du trongon a
I’étude doit étre égale a 19 mg/l, sans risque de compromettre la capacité de 1’usine de filtration
de prise d’eau pour la localité Jonquiere. Plus la concentration des sédiments relachés dans la
riviere devient énorme, plus il faut augmenter le débit transité dans la riviere afin de maintenir le
seuil de 19 mg/l pour la concentration des sédiments en suspension a la station de prise d’eau de

la localité Jonquicre.

Les quantités des sédiments a lacher en amont pendant les travaux d’aménagement ont été

considérés en fonction du rendement des machines intervenant sur chantier. Les débits solides
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susceptibles d’étre relachés ainsi retenus sont 5 tonnes/1h, 5 tonnes/2h, 5 tonnes/3h, 5 tonnes/4h
et 5 tonnes/Sh. Dans le modele SRH 1-D 2.6, on prend un seul débit solide et on cherche le débit
liquide a faire transiter dans la riviére pour maintenir une concentration de 19 mg/l au niveau de
la station de prise d’eau pour la localit¢é de Jonquiére. On procéde de manicre itérative en
effectuant plusieurs simulations jusqu'a ce qu’on retrouve le débit liquide qui respecte la

condition de 19 mg/l en aval.

La figure (4-14) montre la courbe d’évolution de la concentration des sédiments en suspension a
la station de prise d’eau pour la localité Jonquicére en laissant transiter un débit de 11 m3/s en
amont et dans la mesure ou on lache dans la riviére une quantité de sédiments égale a 5 tonnes
durant 5 heures. On observe que la concentration critique de 19 mg/l est atteinte aprés 35,7
heures. La concentration des sédiments en suspension a la station de I’usine de filtration monte de
fagon exponentielle a la 28 “™ heure passant de la concentration de 1 mg/l & 19 mg/l & la 35,7 ™

heure. La concentration va ensuite en diminuant pour revenir a la concentration initiale apres 42

heures.
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Figure 4-14 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 11 m*s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 5 heures.
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La figure (4-15) présente la courbe d’évolution de la concentration des sédiments en suspension a
la station de prise d’eau pour la localité Jonquicre en laissant transiter un débit de 15 m*/s en
amont et dans la mesure ou on lache dans la riviére une quantité de sédiments égale a 5 tonnes
durant 4 heures. On observe que la concentration critique de 19 mg/l est atteinte apres 26,5
heures. La concentration des sédiments en suspension a la station de I'usine de filtration monte de
fagon exponentielle a la 21™ heure, passant de la concentration de 1 mg/l a 19 mg/l a la 26,5"™

heure. La concentration va ensuite en diminuant pour revenir a la concentration initiale

apres 33 heures.

19 7\

Concentration en mg/|
=
o

\
\
\
\
\
\
\
\
\
\
\
\
\
\
\

[
/
J
J
|
|
J
|
|
|
J
|
|
/
/
/

\
> 4 \
N,

T T T T T T u

0 5 10 15 20 25 30 35
Temps(h)

ORNWAUIOIN0WO

Figure 4-15 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 15 m*s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 4 heures.

La figure (4-16) illustre le résultat de la simulation de I’évolution de la concentration des
sédiments en suspension a la station de prise d’eau pour la localité Jonquiere en laissant transiter
un débit de 22 m?/s en amont et dans la mesure ou on lache dans la riviere une quantité de
sédiments égale a 5 tonnes durant 3 heures. On observe que la concentration critique de 19 mg/1
est atteinte apres 18,6 heures. La concentration des sédiments en suspension a la station de 1’usine

de filtration monte de facon exponentielle a la 14,5°™ heure, passant de la concentration de 1
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mg/l 4 19 mg/l a la 18,6™ heure. La concentration va ensuite en diminuant pour revenir a la

concentration initiale aprés 24,8 heures.
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Figure 4-16 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 22 m%s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 3 heures.

La figure (4-17) montre la courbe d’évolution de la concentration des sédiments en suspension a
la station de prise d’eau pour la localité Jonquicere en laissant transiter un débit de 35 m3/s en
amont et dans la mesure ou on lache dans la riviere une quantit¢ de sédiments égale a 5 tonnes
durant 2 heures. On observe que la concentration critique de 19 mg/l est atteinte aprés 12,2
heures. La concentration des sédiments en suspension a la station de 1’usine de filtration monte de
fagon exponentielle a la 9™ heure, passant de la concentration de 1 mg/l a 19 mg/l a la 12,2

heure. La concentration va ensuite en diminuant pour revenir a la concentration initiale apres 18,4

heures.
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Figure 4-17 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 35 m*s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 2 heures.

La figure (4-18) représente la courbe d’évolution de la concentration des sédiments en suspension
a la station de prise d’eau pour la localité Jonquiére en laissant transiter un débit de 73 m?®/s en
amont et dans la mesure ou on lache dans la riviére une quantité de sédiments égale a 5 tonnes

pendant 1 heure. On observe que la concentration critique de 19 mg/1 est atteinte apres 6,8 heures.

La concentration des sédiments en suspension a la station de I’usine de filtration monte de fagon
exponentielle 4,4™ heure passant de la concentration de 1 mg/l a 19 mg/l & la 6,8™ heure. La

concentration va diminuer ensuite revenir a la concentration initiale apres 13,6 heures.
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Figure 4-18 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 73 m*/s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 1 heure.

Une étude visant établir la relation entre la charge sédimentaire générée en amont et la
concentration de sédiments en suspension en aval est effectuée pour les débits constants
déterminés ci-haut a savoir: 11 m3/s, 15m?, 22 m?/s, 35 m3/s et 73 m?s. Ces débits liquides
correspondent respectivement aux débits solides en amont de 5 tonnes /5h, 5 tonnes /4h, 5 tonnes
/3h, 5 tonnes /2h et 5 tonnes /1h afin de garantir un seuil de 19 mg/l pour la concentration des
sédiments en suspension au niveau de la station de prise pour la localité Jonquiére. L’objectif de
cette étude est de savoir la valeur de la concentration qui est observée en aval si on change le

débit solide en amont tout en maintenant un débit liquide constante transitant dans la riviére.

Pour un débit de 11 m?*/s transitant dans la Riviére-aux-Sables, nous considérons une quantité de
sédiments de 5 tonnes qui est lachée dans la riviere durant 1 heure, 2 heures, 3 heures et 4 heures.
Les résultats de la simulation montrent que le temps pour lequel la concentration des sédiments
en suspension atteint sa valeur maximale, reste invariable pour le méme débit transitant dans la
riviere. La Figure (4-19) montre 1’évolution de la concentration des sédiments pour un débit
liquide de 11 m?/s en amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 1 heure. On observe que la
concentration maximale atteinte est de 94 mg/l a la 35,5™ heure. La Figure (4-20) présente
I’évolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 11 m?/s en amont et 5

Tonnes de sédiments lachées pendant une durée de 2 heures. On observe que la concentration
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maximale atteinte est de 47 mg/l & la 35,5°™ heure. La Figure (4-21) montre 1’évolution de la
concentration des sédiments pour un débit liquide de 11 m?/s en amont et 5 Tonnes de sédiments
lachées pendant 3 heures. On observe que la concentration maximale atteinte est de 32 mg/l a la
35,5°™ heure. La Figure (4-22) présente 1’évolution de la concentration des sédiments pour un
débit liquide de 11 m?/s en amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant une durée de 4

heures. On observe que la concentration maximale atteinte est de 23,5 mg/l a la 35,5"°™ heure.
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Figure 4-19 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 11 m®/s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 1 heure.
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Figure 4-20 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 11 m?/s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 2 heures.
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Figure 4-21 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 11 m*s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 3 heures.
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Figure 4-22 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 11 m*s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 4 heures.

En faisant transiter un débit de 15 m®/s dans la Rivieére-aux-Sables, considérons une quantité de
sédiments de 5 tonnes qui est lachée dans la riviere durant 1 heure, 2 heures, 3 heures et 5 heures.
A partir des résultats de la simulation, nous constatons que le temps pour lequel la concentration
des sédiments en suspension atteint sa valeur maximale, reste invariable pour le méme débit
transitant dans la riviere. La Figure (4-23) présente 1’évolution de la concentration des sédiments
pour un débit liquide de 15 m?/s en amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 1 heure. On
observe que la concentration maximale atteinte est de 76 mg/1 a la 26,5 M heure. La Figure (4-24)
montre 1’évolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 15 m?/s en amont et
5 Tonnes de sédiments lachées pendant une durée de 2 heures. On observe que la concentration
maximale atteinte est de 38 mg/l a la 26,5 heure. La Figure (4-25) montre 1’évolution de la
concentration des sédiments pour un débit liquide de 15 m?/s en amont et 5 Tonnes de sédiments
lachées pendant 3 heures. On observe que la concentration maximale atteinte est de 25 mg/l a la
26,5°™ heure. La Figure (4-26) présente I’évolution de la concentration des sédiments pour un
débit liquide de 15 m?/s en amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant une durée de 5
iem

heures. On observe que la concentration maximale atteinte est de 15,2 mg/l a la 26,5 heure.
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Figure 4-23 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 15 m%s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 1 heure.
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Figure 4-24 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 15 m*/s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 2 heures.
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Figure 4-25 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 15 m*s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 3 heures.
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Figure 4-26 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 15 m*s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 5 heures.
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Pour un débit de 22 m?/s transitant dans la Rivieére-aux-Sables, prenons également une quantité de
sédiments de 5 tonnes qui est lachée dans la riviere durant 1 heure, 2 heures, 4 heures et 5 heures.
Les résultats de la simulation montrent que le temps pour lequel la concentration des sédiments
en suspension atteint sa valeur maximale, reste invariable pour le méme débit transitant dans la
riviere. La Figure (4-27) montre 1’évolution de la concentration des sédiments pour un débit
liquide de 22 m3/s en amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 1 heure. On observe que la
concentration maximale atteinte est de 56 mg/l a la 18,6'™ heure. La Figure (4-28) présente
I’évolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 22 m?/s en amont et 5
Tonnes de sédiments lachées pendant une durée de 2 heures. On observe que la concentration
maximale atteinte est de 28 mg/l & la 18,6™ heure. La Figure (4-29) montre 1’évolution de la
concentration des sédiments pour un débit liquide de 22 m?/s en amont et 5 Tonnes de sédiments
lachées pendant 4 heures. On observe que la concentration maximale atteinte est de 14 mg/l a la
18,6°™ heure. La Figure (4-30) présente 1’évolution de la concentration des sédiments pour un
débit liquide de 22 m?/s en amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant une durée de 5

heures. On observe que la concentration maximale atteinte est de 11,2 mg/l a la 18,6iem heure.
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Figure 4-27 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 22 m*s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 1 heure.
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Figure 4-28 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 22 m*/s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 2 heures.
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Figure 4-29 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 22 m*s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 4 heures.
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Figure 4-30 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 22 m*/s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 5 heures.

Pour un débit de 35 m?®/s transitant dans la Riviére-aux-Sables, considérons une quantité¢ de
sédiments de 5 tonnes qui est lachée dans la riviere durant 1 heure, 3 heures, 4 heures et 5 heures.
Les résultats de la simulation montrent que le temps pour lequel la concentration des sédiments
en suspension atteint sa valeur maximale, reste invariable pour le méme débit transitant dans la
riviere. La Figure (4-31) montre 1’évolution de la concentration des sédiments pour un deébit
liquide de 35 m?/s en amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 1 heure. On observe que la
concentration maximale atteinte est de 38 mg/l a la 12,2 heure. La Figure (4-32) présente
I’évolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 35 m?/s en amont et 5
Tonnes de sédiments lachées pendant une durée de 3 heures. On observe que la concentration
maximale atteinte est de 12,6 mg/l a la 12,2"™ heure. La Figure (4-33) montre 1’évolution de la
concentration des sédiments pour un débit liquide de 35 m?/s en amont et 5 Tonnes de sédiments
lachées pendant 4 heures. On observe que la concentration maximale atteinte est de 9,4 mg/l a la
12,2™ heure. La Figure (4-34) présente 1’évolution de la concentration des sédiments pour un
debit liquide de 35 m®/s en amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant une durée de 5
iem

heures. On observe que la concentration maximale atteinte est de 7,6 mg/l ala 12,2 heure.
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Figure 4-31 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 35 m*s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 1 heure.
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Figure 4-32 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 35 m*s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 3 heures.
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Figure 4-33 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 35 m*s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 4 heures.
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Figure 4-34 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 35 m®s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 5 heures.

En faisant transiter un débit de 73 m?®/s transitant dans la Rivi¢re-aux-Sables, prenons une

quantité de sédiments de 5 tonnes qui est lachée dans la riviere durant 2 heures, 3 heures, 4
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heures et 5 heures. A partir des résultats de la simulation, on constate que le temps pour lequel la
concentration des sédiments en suspension atteint sa valeur maximale, reste invariable pour le
méme débit transitant dans la rivieére. La Figure (4-35) montre I’évolution de la concentration des
sédiments pour un débit liquide de 73 m?*/s en amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 2
heures. On observe que la concentration maximale atteinte est de 9,4 mg/l a la 6,8°™ heure. La
Figure (4-36) présente I’évolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 73
m?/s en amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant une durée de 3 heures. On observe que
la concentration maximale atteinte est de 6,2 mg/l a la 6,8°™ heure. La Figure (4-37) montre
I’évolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 73 m?/s en amont et 5
Tonnes de sédiments lachées pendant 4 heures. On observe que la concentration maximale
atteinte est de 4,7 mg/l a la 6,8"™ heure. La Figure (4-38) présente 1’évolution de la concentration
des sédiments pour un débit liquide de 73 m?*/s en amont et 5 Tonnes de sédiments lachées

pendant une durée de 5 heures. On observe que la concentration maximale atteinte est de 3,8 mg/l

a la 6,8 heure.
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Figure 4-35 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 73 m*/s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 2 heures.
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Figure 4-36 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 73 m*s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 3 heures.
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Figure 4-37 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 73 m®/s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 4 heures.
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Figure 4-38 : Evolution de la concentration des sédiments pour un débit liquide de 73 m*s en

amont et 5 Tonnes de sédiments lachées pendant 5 heures.

La mise en ensemble de tous ces scénarios simulés, nous permet de tracer la courbe donnant la
relation qui existe entre le débit solide et le débit liquide en mode prévisionnelle qui est
représentée sur la figure (4-39). Il s’agit d’une courbe de régression linéaire qui donne le débit
liquide a faire transiter dans la Riviere-aux-Sables en fonction de la quantité des sédiments
relachée en amont afin de ne pas dépasser le seuil de 19 mg/l pour la concentration des sédiments

en suspension au niveau de la station de prise d’eau pour la localité Jonquicre.
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Figure 4-39 : Relation qui donne le débit liquide en fonction du débit solide a la station de 1’usine

de prise d’eau pour la localité¢ Jonquiére avec un seuil de 19 mg/1 des sédiments en suspension.
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CONCLUSION

L’objectif de ce mémoire ¢tait de déterminer la courbe donnant la relation entre le débit solide et
le débit liquide en mode prévisionnel pour I’aménagement de la Riviere-aux-Sables. Cette courbe
ainsi déterminée traduit spécifiquement la relation qui existe entre la quantité de sédiments a
relacher en amont et débit liquide a faire transiter dans la riviére, permettant d’éviter le
dépassement d’un seuil de 19 mg/l pour la concentration des sédiments en suspension en aval au
niveau de la station de prise d’eau de la localité Jonquiére. Cette étude s’inscrivait dans la logique
de proposer une alternative pour atténuer les effets de la charge sédimentaire pendant les travaux
d’excavation dans la riviére. Notre alternative proposée découle d’une meilleure caractérisation
de la dynamique des écoulements. La méthodologie étant de reproduire les processus observés et
d’en déduire des prévisions par les outils de simulation des écoulements qui schématisent de
facon adéquate les conditions prévalent au sein du trongon a 1’étude. L’application de cette
courbe du débit liquide en fonction du débit solide présente un intérét économique dans la mesure
ou elle supprime les risques d’impacts pour I’opérateur de la station de prise d’eau et permet une
meilleure optimisation des travaux de ’aménageur en partenariat avec [’opérateur des barrages

Pibrac-Est et Pibrac-Ouest en amont.

Cette courbe a été obtenue par modélisation numérique a 1’aide du logiciel SRH 1-D 2.6. L’atout
de ce modele numérique est qu’il permet de faire la simulation de la propagation des écoulements
couplés ou non au transport des sédiments. Le choix de ce modele a été motivé par le fait qu’il
implémente les équations qui conceptualisent de fagon satisfaisante les processus a modéliser sur
la Riviére-aux-Sables, en particulier le transport des sédiments en suspension en régime non

permanent.

L’efficacit¢é du modele pour la simulation des écoulements sans transport solide en régime
permanent a été prouvée pendant une étude comparative avec le modele permanent HEC-RAS
4.1. fourni par I’entreprise GENIVAR. Cette étape de calibration a montré que la différence entre
les résultats de la simulation par les deux modeles est trés petite, de I"ordre de quelques
millimetres pour les lignes d’eau. La vérification des conditions d’écoulements en régime
permanent était nécessaire pour déterminer les conditions initiales propres pour le calcul des

écoulements non permanents couplés au transport des sédiments en suspension.
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Le calage des parameétres du modele a permis de reproduire de fagon satisfaisante 1’évolution de
la concentration des sédiments en suspension dans la Riviére-aux-Sables au niveau du pont de
I’autoroute 70. L’ajustement manuel des parametres physiques du modele exige beaucoup
d’effort pour arriver a un meilleur résultat. Par ailleurs, le peu de données disponibles in situ ne
permet pas une calibration exhaustive, une expérience du modélisateur est trés déterminante. Les
incertitudes qui subsistent sur les données elles-mémes, ne permettent pas de conclure de fagon

juste sur la caractérisation des parameétres hydro-sédimentaires observables dans la nature.

Les modéles numériques constituent toujours une approximation de la réalité¢ dans la mesure ou
la dérivation des équations implémentées dans ces modeles, découle dans la plus part des cas
d’hypothéses simplificatrices ou sont obtenues dans des conditions particuliéres ne permettant
d’en faire une généralisation. La modélisation numérique reste toujours un outil incontournable et
trés utile pour mieux caractériser les processus de propagation des écoulements couplés au

transport des sédiments en suspension.
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