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Introduction générale

L'approche classique de 'assainissement en milieu urbain, consistait essentiellement en
une évacuation rapide, a l'aide des réseaux de canalisations souterraines, des eaux usées et
pluviales le plus loin possible des zones urbaines. Le souci de la protection sanitaire des
populations contre les risques épidémiologiques et I'amélioration du cadre de vie étaient a

l'origine de cette approche basée sur le principe du "tout a I'égout”.

Le développement rapide de l'urbanisation se traduit par l'accroissement des surfaces
imperméabilisées et par conséquent des eaux de ruissellement au détriment de I'infiltration,
particuliérement en périodes pluvieuses intenses. Ainsi, le cycle naturel de I'eau s'est trouveé
largement modifié sur les bassins versants urbains ou périurbains.

Le premier effet de cette évolution urbaine est quantitatif: la saturation du systéme
d'assainissement, ce qui pose le probléme d'évacuation des eaux pluviales en milieu urbain.
Les inondations en milieu urbain, pendant les orages, deviennent de plus en plus fréquentes et
de plus en plus préoccupantes.

Le deuxiéme effet de I'urbanisation est qualitatif: la dégradation de la qualité des milieux
récepteurs due aux rejets urbains par temps de pluie.

Pour faire face a l'insuffisance de l'approche classique de l'assainissement pluvial et
pour répondre a I'évolution du contexte juridique et institutionnel, qui met de plus en plus
l'accent sur la gestion globale et intégrée des eaux pluviales et des milieux récepteurs, il a fallu
innover en matiére d'assainissement pluvial urbain.

La solution qui s'impose face a l'urbanisation, est de limiter les débits de ruissellement par le
stockage temporaire des eaux pluviales et/ou leur infiltration, d'ou I'émergence des techniques
"alternatives aux réseaux d'assainissement” ou "compensatoires” (sous entendu des effets
négatifs de l'urbanisation).

Ces techniques seront d'autant plus intéressantes que l'infiltration et le stockage des eaux
pluviales pourront étre assurés le prés possible du point de chute de la pluie. Parmi ces
techniques "alternatives", les structures réservoirs, grace a leur bonne intégration en milieux
urbains ou périurbains, sont apparues comme des solutions intéressantes pour l'écrétement des

débits de pointe, le stockage temporaire et la gestion des eaux pluviales en milieu urbain.

Cette technique se développe actuellement en France et fait méme I'objet de

recommandations de la Direction de I'Eau du Ministére de 'Environnement. Cependant, la



conception des structures réservoirs est souvent réalisée avec des hypothéses simplificatrices
relatives a leur fonctionnement. Le dimensionnement n'est pas optimisé.
Une amélioration des connaissances est nécessaire sur le plan hydraulique et sur celui de la

rétention de la pollution (donc amélioration de la qualité des eaux de ruissellement),

Le travail qui suit s'intéresse plus particuliérement a l'analyse et & la simulation du
fonctionnement hydraulique des structures réservoirs. il développe plus spécialement le
probléme de l'injection d'eau par des drains dans ces structures (phénomeéne peu connu
actuellement) dont la solution nécessite le couplage dun écoulement & surface libre et d'un

écoulement en milieu poreux.

Apreés une discussion sur la place des techniques "alternatives" et plus particuliérement
des structures réservoirs en assainissement pluvial urbain, le deuxiéme chapitre sera consacré
a I'étude de I'ensemble des mécanismes hydrauliques mis en jeu dans ces ouvrages de stockage
d'eaux pluviales et a ['étude des fondements théoriques ou des modéles susceptibles de décrire

ces mécanismes hydrauliques.

Le troisiéme chapitre est consacré a {'étude, en régime permanent, de la diffusion d'eau
par des drains dans les structures poreuses selon deux approches: une approche expérimentale
et une approche numérique validée a l'aide des données expérimentales. Ceci a permis le
développement du modéle "HYDRODIF" outil de simulation des écoulements dans les drains de
diffusion d'eau.

Dans un quatriéme chapitre, sont présentés quelques exemples de simulations
numériques du fonctionnement hydraulique, en régime transitoire, d'un éiément ou d'une série
de structures réservoirs sans systéme de diffusion d'eau. Ces simulations sont réalisées a l'aide
du modéle NAPP du code de calcul par éiéments finis CESAR-LCPC, pour apprécier le réle des

structures poreuses dans 'écrétement des débits de pointe et le stockage des eaux pluviales.

Enfin, le cinquiéme chapitre est consacré au couplage des écoulements dans les
ouvrages de diffusion et/ou de drainage (drains) et des écoulements dans les structures
poreuses. Ce chapitre propose une approche simple et originale pour le couplage drain-milieu
poreux. Une fois validée, cette approche permet d'étudier, en régime transitoire, le
fonctionnement hydraulique complet des structures réservoirs équipées de drains. Leur rdle
dans le fonctionnement hydraulique de ces ouvrages (diffusion, transfert d'eau et drainage),
ainsi que l'influence des drains sur l'écrétement des débits de pointe et le stockage d'eaux

pluviales dans les structures réservoirs sont €galement analysés.



Résumé

Les structures réservoirs se développent de plus en plus pour réduire les débits de
ruissellement urbain et par voie de conséquence les risques d'inondations. Elles améliorent
aussi la qualité des eaux rejetées dans les milieux naturels par temps de pluie. L'analyse fine
du fonctionnement hydraulique de ces structures met en évidence de nombreux mécanismes
faisant I'objet d'une étude bibliographique. Des systémes diffusants sont souvent utilisés pour
injecter les eaux de surfaces imperméabilisées voisines sans débordement et assurer leur
bonne répartition spatiale, or leur fonctionnement est mal connu. Une approche de ce
probléme est d'abord réalisée en régime permanent, expérimentalement et numériquement en
ne prenant en compte que le dispositif de diffusion sans le matériau poreux environnant. Puis
une simulation des écoulements dans ce matériau est présentée, en particulier lorsque
plusieurs réservoirs en cascade sont construits. Enfin un modéle simplifié des dispositifs de
diffusion est propos€ et permet leur couplage avec le milieu environnant a l'aide d'un code de

calcul par éléments finis d'’hydrodynamique souterraine.

Mots clés : structures réservoirs, assainissement pluvial urbain, modélisation numérique ,
injection d'eau, drainage, rétention d'eau, écrétement de débit, hydrodynamique, milieu

poreux, surface libre,






Abstract

Hydraulic behaviour of reservoir structures in
urban storm drainage: Water diffusion device study

and modeling of the system drain-porous media.

In order to reduce urban runoff flowrates and flooding risks, reservoir structures are
more and more used. These "alternative technologies" for urban storm water management
improve and control the runoff water quality during raining weather. The bibliographic study
presents a fine analysis of the main mechanisms governing the hydraulic behaviour of these
structures. The injection of rainwater coming from nearby impervious surfaces or catchments
through these porous structures requires some diffusion devices to secure the homogeneous
filling, so their functioning is not well known. In the first time, the steady rate water flow
within a drain has heen studied experimentally followed by a numerical modelling. The
second part is devoted to the flow simulation through the porous materials, particularly within
complex structures composed of cascade porous reservoirs. Finally, a simplified model was
proposed to study the transient water flow within the diffusion-drainage device and the

surrounding porous medium by a subflow hydrodynamics finite element calculation code.

Keywords: reservoir structures, urban storm drainage, numerical modeling, water
injection, drainage, water retention, discharge regulation, hydrodynamic, porous media,

surface flow.
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structure réservoir en pente de 1 % .



Figure 5.32. ; Influence des perméabilités et des porosités sur la nappe d'eau & T = 1 h dans l'axe (coupe
xx, y = 4 m) d'une structure réservoir équipée d'un drain (Q 01 = 661 I/h, I = 0 %).

Figure 5.33. : Influence des propriétés hydrodynamiques sur l'écrétement du débit de pointe par une
structure réservoir équipée d'un drain (H ., .1 = 0, pente = 0 %).

Figure 5.34. : Influence du mode de vidange sur l'écrétement du débit de pointe par une structure
réservoir équipée d'un drain (K = 10 cm/s, n = 30 %, pente = | %),

Figure 5.35. : Influence du mode de vidange sur I'évolution de la nappe d'equ & l'aval (coté opposé a
lexutoire) d'une structure réservoir avec drain (K = 10 cm/s, n = 30%, 1 =1 %)

Figure 5.36. : Influence de la pente sur l'évolution de la nappe d'eau & l'amont (x = 0, y = 4 m) d'une
structure réservoir équipée d'un drain (K = 10 cm/s, n = 30 %, Qg = 661 V).

Figure 5.37. : Influence de la pente longitudinale sur l'écrétement du débit de pointe par une structure
réservair équipée d'un drain (K = 10 cm/s, n = 30 %, Hgypy = 0).

Figure 5.38. : Influence du drain sur l'évolution de lu nappe d'eau & l'amont (x = 0, y = 4 m) d'une
structure réservoir en pente de | % (K = 10 cm/s, n = 30 %, H 4,4 = 0).

Figure 5.39. : Influence du drain sur la forme de la nappe d'eau dans 'axe (coupe xx, y = 4 m) d'une
structure réservoir a l'instant T = 1 h (pente = 1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %, Qp,q1 = 661 I/h).

Figure 5.40. : Influence du drain sur I'écrétement du débit de pointe par une structure réservoir en pente
de | % (K = 10cm/s, n=30%, Hyq = 0).

Figure 5.41. : Vue aérienne du centre commercial Leclerc de Saint Médard en Jalles (Gironde) et de son
parking a structure réservoir. Figure 5.42. . Mailiage d'un casier & structure réservoir équipé de 9 drains

de diffusion et d'un drain d'interception.

Figure 3.42. : Muillage d'un casier a structure réservoir equipé de 9 drains de dijfusion et d'un drain
d'interception.

Figure 5.43. : Conditions d'alimentation de la structure réservoir (pluie de projet er débit amont).

Figure 5.44. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans un parking a structure
réservoir, équipé de drains, a l'instant T =3 h (1 =0 %, Hy,pp = 0. K= 10cmss, n = 30 %).

Figure 5.45. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans un parking a structure
réservoir, équipé de drains, a l'instant T =3 h (1 = 0%, Hyypy = 0, K = 10 cm/s, n = 30 %).

Figure 5.46. : Ecrétement du débit de pointe par un parking a structure réservoir équipé de drains (H 4,5
=0, pente = 0% K = 10cm/s, n =30 %).



Figure 5.12. : Influence du paramétre K y,..,,, sur la répartition spatiale des débits de diffusion estimés
par le modeéle NAPP en régime dénoyé (D = 157 mm, H,,, .., = 14 cm).

Figure 5.13. : Maillage et conditions aux limites imposées au parking a structure réservoir.
Figure 5.14. : Pluie de projet, débit amont et débit aval imposés a la structure réservoir.

Figure 5.15. : Vue en 3 D de la nappe d'eau dans un parking a structure réservoir, équipé d'un drain, &
Uinstant T = 30 minutes (Qgy,q1 = 661 I/h, pente = 1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).

Figure 5.16. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure réservoir avec
drain, & T = 30 minutes (Q,q) = 661 I/h, pente = 1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %),

Figure 5.17. : Vue en plan des équipotenticiles et des lignes de courant dans une structure réservoir
équipée d'undrain, a T = 1 h (Qpy = 661 I/h, pente = [ %, K = 10 cm/s, n = 30 %).

Figure 5.18. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure réservoir
équipée dundrain, a T = 3 h (Q ) = 661 Ik, pente = | %, K = 10 cm/s, n = 30 %).

Figure 5.19. : Evolution de la hauteur d’eav dans le temps dans une structure réservoir munie d'un drain
(Qpval = 661 lVh, pente = 1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %4).

Figure 5.20. : Forme de la nappe d'eau a différents instants T dans une structure réservoir équipée d'un
drain {Qpya = 661 lVh, pente =1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).

Figure 5.21. : Vue en 3 D de la nappe d'eau dans un parking a structure réservoir équipé d'un drain a
l'instant T = 30 minutes {H 01 = 0, pente = 1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).

Figure 5.22, : Vue en plan des équipotentieiles et des lignes de courant dans une structure réservoir avec
drain, a T = 30 minutes (H 4,51 = 0, pente = 1 %, K = ]0 cm/s, n = 30 %).

Figure 5.23. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure réservoir avec
drain, pendant la phase de tarissement (H 1= 0,1 =1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).

Figure 5.24. : Evolution de la hauteur d'eau dans le temps dans une structure réservoir munie d'un drain
(Hyppt = 0. pente = 1 %, K = 10cm/s. n = 30 %).

Figure 5.25. : Forme de la nappe d'eau & différents instants T dans une structure réservoir équipée d'un
drain (H ) = 0, pente = 1 %, K = 10 cmis, n = 30 %).

Figure 5.26. : Vue en 3 D de la nappe d'eau dans un parking a structure réservoir avec drain a l'instant T
= 30 minutes (Q g1 = 661 I/h, en contre pente I = -1 %], K = 10 cm/s, n = 30 %),

Figure 5.27. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure réservoir en
contre-pente, avec drain, a T = 30 minutes (Q 0 = 661 Vh, K = 10 cm/s, n = 30 %j.

Figure 5.28. : Vue en plan des équipotenticlles et des lignes de courant dans une structure réservoir en
contre-pente, avec drain, pendant la phase de tarissement.

Figure 5.29. : Evolution de la hauteur d'eau dans le temps dans une structure réservoir munie d'un drain
(Qaval = 661 Uh, en contre pente [1 = -1 %], K= 10 cm/s, n = 30 %)

Figure 5.30. : Forme de la nappe d'eau a différents instants T dans une structure réservoir équipée d'un
drain (Q gy, = 661 I/h, en contre pente [I = -1 %], K =10 cm/s, n = 30 %).

Figure 5.31. ; Influence des perméabilités et des porosités sur I'évolution de la nappe d'eau a l'amont (x =
0, y = 4 m) d'une structure réservoir horizontale équipée d'un drain (Q 4,5 = 661 l/h).



Figure 4.28. : Forme de la nappe d'eau a différents instants T dans une série de 3 casiers d structure
réservoir sans drain (Q g, = 284 I/h, pente = 1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).

Figure 4.29. : Vue en 3 D de la nappe d'eau dans une série de 3 casiers a structure réservoir sans drain a
Uinstant T =1 h (Hyyq) = 1 mm. pente = 1 %, K = [0 cm/s, n = 30 %).

Figure 4.30. : Vue en plan des éguipotentielles et des lignes de courant dans une série de 3 structures
réservoirs sans drain a T = 1h (H 1 = 1 mm, pente =1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).

Figure 4.31. : Forme de la nappe d'eau a différents instonts T dans une série de 3 casiers @ siructure
réservoir sans drain (H 41 = | mm, pente = 1 %, K = 1) cm/s, n = 30 %).

Figure 4.32. : Influence des perméabilités sur la forme de la nappe d'eau a l'instant T = 1 h, dans l'axe
(xx, y = 3,5 m) d'une série de 3 casiers a structure réservoir sans drain (H g, 51 = 1 mm, pente = 1 %}.

Chapitre 5

Figure 5.1. : Schématisation du couplage drain-milieu poreux dans les structures réservoirs.

Figure 5.2. : Modélisation (schématisation) d'vn drain par un milieu poreux équivalent.

Figure 5.3. : Influence du parametre e syr les erveurs relatives enire les débits de diffusion mesurés

interface

et estimés par les modeéles NAPP (DARCY) et HYDRODIF.

Figure 5.4. : Comparaison entre les débils de diffusion estimés par le modeéle NAPFP (DARCY) et ceux
mesurés ou simulés par le modéle HYDRODIF.

Figure 5.5. : Comparaison entre les débits de diffusion mesurés et ceux simulés par le modéle NAPP en
régime dénoyé.

Figure 5.6. : Comparaison enire les débits de diffusion estimés par le modéle NAPP et ceux simulés par le
modéle HYDRODIF en régime noyé (H g, 00 = 25 cm, Hgyy = 6 cm).

Figure 5.7. : Influence du paramétre Hf{hauteur des fentes) sur les débiis et sur les longueurs de diffusion
estimés par le modéle NAPP en régime dénoyé pour les drains D = 106 mm et D = 157 mm.

Figure 5.8. : Influence du paramétre Hye(hauteur des fentes) sur la répartition spatiale des débits de
diffusion estimés par le modéle NAPP en régime dénayé (D = 106 mm, H 00, = 11 cmy).

Figure 5.9. : Influence du paramétre %= syr les débils et les longueurs de diffusion estimés par le
L

nuerface

modeéle NAPP en régime dénoyé.

Figure 5.10. : Influence du paramétre ‘{(_”L’_’/"i_ sur la répartition spatiale des débits de diffusion estimés

inierface

par le modéle NAPP en régime dénoyé (D = 106 mm, Hg,p, 000 = 11 cm).

Figure 5.11. : Influence de la perméabilité de l'intérieur du drain (K g,,;,,) sur les débits et les longueurs
de diffusion estimés par le modele NAPP en régime dénoye.



Figure 4.7. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure réservoir sans
drain a l'instant T = 1h (H gy, = 1 mm, pente = [ %, K = 10 cm/s, n = 35 %).

Figure 4.8. : Influence du mode de vidange sur I'écrétement du débit de pointe par un élément de structure
réservoir en pentede 1 % (K = 10 cm/s, n = 35 %).

Figure 4.9. : Maillage et conditions aux limites imposées au parking a structure réservoir,
Figure 4.10. : Pluie de projet, débit amont et débit aval imposés a la structure réservoir.

Figure 4.11. : Vue en 3 D de la nappe d'eau dans un parking a structure réservoir sans drain & lU'instant T
= 30 minutes (Qpyq1 = 661 IVh, pente = 1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).

Figure 4.12. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure réservoir sans
drain a l'instant T=30 minutes (Q gy = 661 l/h, pente = 1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).

Figure 4.13. : Evolution de la hauteur d'eau dans le temps dans une structure réservoir sans drain (Q g1
=661 l/h, pente =1 %, K = 10cm/s, n = 30 %).
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Chapitre 1

Contexte général : Les techniques
alternatives en assainissement pluvial et la
place des structures réservoirs

1.1. INTRODUCTION

Longtemps la politique d'assainissement, mise en oeuvre par des citadins et des

techniciens soucieux d'éviter les risques épidémiologiques, consistait essentiellement en une
évacuation rapide des eaux polluées le plus loin possible des zones urbaines. En effet, les
systémes d'assainissement €taient congus selon le principe du "tout a I'égout”.
Longtemps la pollution générée par les rejets d'eaux usées des villes et des industries a
masqué celle causée par les eaux pluviales en milieu urbain (VALIRON et TABUCHI, 1994).
Grace au faible taux de population agglomérée (exemple: 22 % en France, en 1850), les rejets
polluants furent diffus et l'impact relativement limité sur le milieu naturel (BALADES et
RAIMBAULT, 1990).

A la fin de la seconde guerre mondiale, l'urbanisation s'accélére a 'intérieur des centres
et a la périphérie des villes, nécessitant le développement des réseaux d'assainissement.
Le développement continu de l'urbanisation se traduit par un accroissement des surfaces
imperméabilisées et par conséquent des quantités d'eau ruisselée. Le premier effet de cette
évolution urbaine est quantitatif: la saturation du systéme d'assainissement congu pour des
débits plus faibles. Les inondations en milieu urbain, pendant les orages deviennent de plus en
plus fréquentes et de plus en plus préoccupantes.
Le deuxiéme effet de ce développement urbain est qualitatif: 1a pollution et la dégradation de
la qualité des milicux récepteurs. En effet, les flux de pollution, dus aux rejets d'eaux usées
domestiques, industrielles et pluviales augmentent considérablement. Le constat de cette
dégradation est a l'origine de 1'émergence du systéme d'assainissement séparatif, devant
permettre le traitement des eaux usées dans des stations d'épuration spécifiques.

Depuis quelques décennies, la situation devient critique. Non seulement les flux et les
concentrations en ¢€léments polluants deviennent trés importants, en impliquant des

modifications d'usages des milieux récepteurs, mais cette expansion urbaine entraine
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également une augmentation du taux d'imperméabilisation. Le cycle de I'eau sur des bassins
versants urbains ou périurbains s'est trouvé tres largement modifié (ELLIS, 1982). Le stockage
et l'infiltration sur le parcours des eaux devenant impossible sans la mise en oeuvre de travaux
tres importants (BALADES, RAIMBAULT, 1990).

L'insuffisance des réscaux d'assainissement par temps de pluie, non seulement
provoque une situation critique du point de vue de la fréquence et de l'ampleur des
inondations, mais toute extension de l'urbanisation devient impossible, sans engagements

financiers considérables.

Devant cette situation critique, il a fallu innover pour respecter les nouvelles lois sur
I'eau qui sont de plus en plus exigeantes soit en terme de protection des habitants contre les
inondations ou en terme de protection des milieux récepteurs contre les pollutions. Une
compatibilité entre l'urbanisation et les équipements d'assainissement pluvial s'impose pour
redéfinir jes concepts de cet assainissement.
Pour essayer de diminuer le risque hydrologique et l'impact sur le milieu naturel a des cofits
raisonnables, plusieurs solutions "compensatoires” (sous entendu des effets de 1'urbanisation)
s'offrent aux aménageurs des milieux urbains: les structures réservoirs, les tranchées
d'infiltration, les bassins de stockage ou de retenue, les puits d'infiltration, les fossés, les noues
et les toits stockants. Ce chapitre discute de la place des structures réservoirs dans la maitrise

des eaux pluviales en milieu urbain.
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1.2 INSUFFISANCE DE L'APPROCHE CLASSIQUE DE
L'ASSAINISSEMENT PLUVIAL

Le défaut majeur des réseaux de conduites, systéme classique de l'assainissement
pluvial en milieu urbain, vient du fait qu'il concentre en des temps relativement courts, des
flux importants d'eau et de polluants. Ce qui se traduit, souvent par la saturation ou le
débordement des réseaux, voire des inondations et par la pollution et la dégradation des

milieux récepteurs.

L'accroissement des surfaces imperméabilisées en milieu urbain, généré par la
concentration urbaine, le développement des constructions, les nouvelles formes d'activités et
le développement des infrastructures urbaines (voiries, parkings, etc.) se traduit par un
accroissement des débits de pointe d'eaux pluviales, par rapport aux bassins versants ruraux
(cf. figure 1.1). Ceci pose des problemes techniques et économiques difficiles a surmonter
pour les collectivités locales et les gestionnaires des systémes d'assainissement.

L'accroissement des quantités d'eau ruisselée au détriment de l'infiltration, plus

particuliérement en période pluvieuse intense, peut provoquer la saturation du systéme
d'assainissement congu pour des débits plus faibles (souvent pour se protéger conire les
averses de fréquence décennale).
Pendant les orages, les inondations en milieux urbains ou périurbains deviennent de plus en
plus fréquentes et de plus en plus violentes. Au-deld de problemes techniques et des
incidences financiéres importantes des dégits causés par les inondations en milieu urbain, se
pose un réel probléme de sécurité pour les habitants de la ville inondée (exemple en France:
inondations a Bordeaux, 4 Seine Saint Denis, etc.). Ces catastrophes ont conduit a une prise de
conscience de ces problémes par le grand public et surtout par les collectivités locales, les
techniciens et les décideurs en matiere d'assainissement pluvial.

L'urbanisation a conduit 4 une perte des potentialités d'usage de 'eau. En effet, non
seulement l'apport instantané des eaux de ruissellement provoque des crues de plus en plus
importantes mais les nappes sont mal alimentées et les étiages ne sont plus soutenus, ainsi les

cours d'eau perdent de leur valeur environnementale et urbanistique.

Le deuxiéme volet de l'insuffisance des réseaux de conduites en assainissement pluvial
est qualitatif. En effet, 'accroissement des quantités d'eau ruisselée est souvent accompagne

par une augmentation des flux polluants en impliquant la dégradation des milieux récepteurs.
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Bassin urbain

Figure 1.1 : Schématisation des débits a la sortie d’un bassin versant urbain et d'un bassin

rural pour un méme volume d'eau évacuée.

Les stations d'épuration existantes, dont le seul objectif est de traiter les eaux usées,
sont souvent incapables de faire face aux rejets urbains par temps de pluie, caractérisés par des
forts débits et des pollutions particuliéres.

La prise en compte de la pollution pluviale dans I'assainissement des villes nécessite des
efforts techniques, financiers et de gestion. Pour limiter les rejets urbains par temps de pluie,
des améliorations ont été récemment apportées aux réseaux d'assainissement pluvial ou
unitaires, elles sont essentiellement basées sur le stockage et la décantation des eaux pluviales

(par exemple des décanteurs lamellaires).

A ces problémes causés par l'insuffisance des réseaux d'assainissement pluvial,
viennent s'ajouter les dysfonctionnements des réseaux d'eaux usées liés aux eaux pluviales. En
effet, ils regoivent trop souvent des eaux parasites d'infiltration et des eaux parasites de
captage (branchement d'eaux pluviales, avaloirs de chaussées, raccordement de sources ou de
drains) (BREIL, 1990; JOANNIS, 1993; BELHADJ, 1994, BELHADIJ et al., 1995). Ces surcharges
hydrauliques entrainent des difficultés d'exploitation et de gestion des réseaux d'eaux usées et
des stations d'épuration (ZAIED, 1995). Ces désordres nécessitent souvent des études diagnostic
(JOANNIS, 1991, BALAS et al., 1993), voire des études de réhabilitation des réseaux
d'assainissement (BISEAU et al., 1991).

La solution qui s'impose, face a ['urbanisation, est de limiter les débits de
ruissellement, d'ou l'émergence des techniques "alternatives” ou "compensatoires". Les
solutions seront d'autant plus intéressantes que l'infiltration et le stockage des eaux pluviales
pourront étre assurés le plus prés possible du point de chute de la pluie et de fagon diffuse
(BALADES, RAIMBAULT, 1990).
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1.3. LES TECHNIQUES ALTERNATIVES EN ASSAINISSEMENT PLUVIAL :
MAITRISE DES EAUX PLUVIALES ET DE LEUR POLLUTION

1.3.1. Introduction

La stratégie de l'assainissement pluvial en milien urbain, intégrani des techniques
alternatives, aux réseaux de conduites d'assainissement, n'offre pas une protection absolue
contre les risques d'inondations et de pollution, néanmoins elle permet de les gérer. En effet,
pour la gestion des risques d'inondations, le choix, la conception et la gestion des techniques
alternatives doivent prendre en compte l'ampleur de l'événement pluvieux perturbateur (se
protéger contre des événements pluvieux de fréquence de défaillance adaptée a I'évolution du
ruissellement, par exemple, choisir une période de retour croissante de l'amont vers I'aval, et
ne pas adopter systématiquement une pluie de projet de fréquence décennale) et la
configuration et la vulnérabilité du bassin versant urbain récepteur (topographie et forme du
bassin versant, taux d'imperméabilisation, mode d'urbanisation, conditions hydrologiques a
I'aval qui influent sur le ruissellement et par conséquent sur le temps de réponse ou de
concentration des bassins versants).

Pour la gestion des risques de pollution dus aux rejets urbains par temps de pluie,
I'assainissement pluvial, intégrant des techniques alternatives, doit tenir compte de la
particularité de la pollution pluviale qui est différente de celle des eaux usées par son caractére
événementiel et l'importance des flux de pollution rejetés provoquant des effets de choc ou
cumulatifs sur les milieux récepteurs, et par sa nature plutét minérale (BACHOC et al., 1992;
CHEBBO, 1992; BERTRAND-KRAJEWSKI, 1992; VALIRON et TABUCH]I, 1992).

Les techniques alternatives agissent sur les sources du ruissellement urbain par la
réduction voire la suppression du ruissellement (revétements drainants, stockage diffus, etc.).
Elles permettent de déconcentrer les flux de pollution, de viabiliser des zones urbaines ou
périurbaines. Ces techniques s'adaptent a ['évolution de ['urbanisation et elles peuvent aussi
présenter des opportunités supplémentaires (réalimentation des nappes phréatiques,
aménagement des espaces verts, ..). En plus de ces fonctions hydrauliques ou
environnementales, ces techniques sont souvent le support mécanique d'autres fonctions
(circulation et/ou stationnement d'automobiles pour les chaussées poreuses ou les parkings en
structures réservoirs, ...). En plus du caractére pluridisciplinaire de {'assainissement pluvial par
des techniques alternatives, la conception, la réalisation et la gestion de ces techniques font
intervenir plusieurs acteurs (les décideurs, les hommes d'études, l'urbaniste, les constructeurs
et les gestionnaires).

La méthodologie d'approche, dans le choix et la conception des techniques alternatives
en assainissement pluvial a été largement discutée par plusieurs auteurs (ALFAKIH, 1991,
ALFAKIH et al., 1992; AZZOUT et al., 1994).
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1.3.2. Différents types de solutions "compensatoires' : état de I'art

La nouvelle stratégie de I'assainissement pluvial, faisant intervenir des techniques
alternatives, a pour objectifs la réduction du ruissellement, l'augmentation du temps de
réponse des bassins versants en milieu urbain et l'écrétement des débits de pointe par le
stockage temporaire des eaux pluviales. Ces techniques alternatives visent a modifier le moins
possible le cycle naturel de 1'eau.

Les fonctions hydrauliques assurées par les différentes techniques alternatives sont :

% le recueil des eaux de pluie : par la surface, par infiltration directe des eaux de

pluie (enrobés drainants, galets, dalle ou blocs poreux, gazon, etc.) ou par injection a

l'aide des systémes de diffusion d'eau,

% le stockage temporaire des eaux pluviales,

& I'évacuation des eaux stockées par infiltration directe dans le sol support ou par

débit régulé vers l'exutoire.

1.3.2.1. Les structures réservoirs

Dans cette thése, nous nous intéressons principalement a 1'étude du fonctionnement
hydraulique des structures réservoirs qui regroupent l'ensemble des solutions
"compensatoires" permettant le stockage des eaux pluviales dans les matériaux poreux. Les
structures réservoirs assurent au moins deux fonctions: hydraulique et mécanique. L'étude des

structures réservoirs est explicitée au §1.4.

1.3.2.2. Les tranchées drainantes ou d'infiltration

Les tranchées sont des ouvrages linéaires, longeant souvent les voiries urbaines.
Les tranchées drainantes sont utilisées dans le cas de sols imperméables. Ces tranchées
restituent les eaux pluviales, aprés stockage, avec un débit régulé. Cependant, les tranchées
d'infiltration restituent les eaux par infiltration en milieu poreux non saturé constituant la
partie supérieure du sol support, ce qui permet la réalimentation de la nappe. Ces tranchées
d'infiltration sont utilisées sur des sols perméables. Une zone non saturée d'environ 1 meétre
par rapport a la nappe d'eau est souvent recommandée. Dans les deux cas, les tranchées sont
protégées par un géotextile, pour éviter la migration des fines et pour la rétention de la
pollution non piégée par les matériaux poreux de la tranchée. Cette technique est bien utilisée
en France (BALADES et al., 1990; BALADES et al., 1992) et au Japon (FUJITA, 1990; MATSUYA,
1990). Pour des terrains en pente, des cloisons de séparation, le long des tranchées, peuvent
étre mises en oeuvre pour obtenir un stockage d'eau maximum, avec un drain au fond de la

structure pour assurer la régulation du débit pour le passage d'un bief (casier) a l'autre.
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Les tranchées drainantes ou d'infiltration s'intégrent bien dans le paysage urbain. Pour
des raisons d'encombrement en milieu urbain, des matériaux alvéolaires trés poreux (exemple
le NIDAPLAST de porosité supérieure a 90 %) peuvent constituer le corps des tranchées
drainantes ou d'infiltration (BALADES et al,, 1990). Ces ouvrages sont peu cofliteux et faciles a
mettre en oeuvre (AZZOUT et al,, 1994), néanmoins, il faut prévoir un entretien régulier et un
dispositif d'injection d'eaux pluviales approprié pour piéger les matiéres responsables du

colmatage.

1.3.2.3. Les puits d'infiltration

Ces ouvrages permettent 'évacuation des eaux pluviales par infiltration dans le sol.
Cette solution peut étre appliquée dans des terrains imperméables en surface et perméables en
profondeur sous réserve que I'horizon non saturée soit d'une épaisseur suffisante. Ces puits
d'infiltration sont utilisables pour l'assainissement pluvial collectif a4 l'aval d'un réseau
d'assainissement d'eaux pluviales, avec traitement de ces eaux, ou en assainissement pluvial
individuel au niveau d'une habitation (descente de gouttiére). Les surfaces d'infiltration étant
réduites, les eaux pluviales devront étre le moins polluées possible et avoir ruisselé le moins
possible (BALADES, 1989).

En plus de la réalimentation de la nappe et de sa bonne intégration dans le tissu urbain,
un des principaux avantages de ce type de solution est son encombrement au sol minimal,
cependant les puits d'infiltration doivent étre entretenus réguliérement pour éviter les
problémes de colmatage et de pollution. Les nombreuses réalisations exécutées dans le sud
ouest de la France (Bordeaux) ont donné une entiére satisfaction (BALADES et al., 1992). Cette
technique est utilisée aussi en Australie (SOMARATNE et ARGUE, 1990) et au Japon (OKA, 1990;
MINAGAWA, 1990). 1] existe aussi les plateaux d'infiltration utilisables sur des grandes surfaces
lorsque les nappes sont proches (BALADES et al., 1990).

1.3.2.4. Les fossés et les noues

Pour ce type de solution (cf. figure 1.2), les eaux accedent directement a I'ouvrage par
ruissellement de surface et le stockage des eaux recueillies dans les fossés s'effectue a l'air
libre. Les fossés larges et peu profonds sont appelés noues (BALADES et al., 1992; AZZOUT et al.,
1994).

En terrains perméables, les fossés sont comparables a des tranchées d'infiltration
ouvertes a parois obliques et les eaux stockées sont évacuées par infiltration directe dans le
sol, on parle parfois de fossés d'infiltration (AZZOUT et al,, 1994). Par contre, en terrains
imperméables, la restitution de l'eau s'effectue par débit de fuite régulé vers un exutoire

réseau aval, puits, etc.), il s'agit de fossés de rétention. Les fossés et noues peuvent étre
P g P



Mohamed DAKHLAOUI

cloisonnés en biefs pour les terrains en pente. Lorsque la nappe est peu profonde, cette
technique offre l'avantage supplémentaire de drainer les terrains et d'améliorer aussi les
caractéristiques géotechniques des sols pour la construction des habitations et des
infrastructures urbaines (BALADES et al, 1992). Les noues, généralement réalisées sur des
espaces verts collectifs, présentent un caractere esthétique et paysager important, mais les
colits d'entretien ainsi que les emprises qui en résultent limitent leur utilisation au milieu
périurbain (lotissement, zones industrielles, etc.). Un entretien régulier des fossés et noues est
nécessaire pour assurer leur bon fonctionnement et pour la satisfaction des usagers {éliminer
les risques de nuisances).

Slockage de¢ 'ecu en amont d'une duse
icoupe en lengl X :
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Exempie de noues

Figure 1.2 : Exemples de noues, d'aprés BALADES et al. (1992).

1.3.2.5. Les toits stockants (toitures et terrasses)

Cette solution n'est pas valable que si les toits d'immeuble sont congus pour supporter
des surcharges supplémentaires (exemple: des charges en neige dans les pays froids, etc.).
Cette technique de stockage sur les toitures-terrasses est trés utilisée aux Etats-Unis et au
Japon (BALADES et al., 1990).

Selon BALADES (1989), l'efficacité du stockage d'eaux pluviales (amortissement et
retard d'écoulement) sur des toitures-terrasses dépend essentiellement de la pente et des
matériaux utilisés pour la protection du revétement d'étanchéité. Ceci peut étre amplifié par la
pose de certains dispositifs appropriés (régulation du débit d'évacuation par des orifices
calibrés, barrages de gravillons en travers de ['écoulement, ...).

Les toitures terrasses nécessitent un entretien régulier. Les eaux de pluie stockées dans
les toitures terrasses sont généralement peu polluées. La charge polluante est essentiellement
fonction de la poliution atmosphérique.
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1.3.2.6. Les bassins de retenue et/ou d'infiltration

Ces bassins peuvent assurer une ou plusieurs fonctions et usages (maitrise du
ruissellement pluvial urbain, protection contre les inondations, réduction de la pollution

pluviale, activités de loisirs, réserve écologique, réserve d'incendie, etc.).

Le dimensionnement hydraulique de ces bassins est basé essentiellement sur la
détermination du volume optimal de stockage. Ce dernier peut étre calculé a l'aide des
méthodes simplifiées telles que la méthode des pluies ou la méthode des volumes qui sont
bien explicitées dans l'instruction technique relative aux réseaux d'assainissement des
agglomeérations (1977) et par VALIRON et TABUCHI (1992). L'analyse du fonctionnement
hydraulique de ces ouvrages nécessite la simulation de I'écrétement des débits de pointe et des
écoulements mis en jeu au moyen des modeles mathématiques. Selon S.T.U. et AGENCES DE
L'EAU (1994), de nombreux logiciels concus pour l'étude des réseaux d'assainissement
permettent d'estimer le volume utile des bassins de retenue. Parmi les logiciels frangais sont
cités: CEDRE (INSA de Lyon), CAREDAS (SOGREAH), TERESA (STU), etc.,, et parmi les logiciels
étrangers: MOUSE (Danish Hydraulic Institute), WALRUS (Wallingford), etc. Une étude
hydraulique plus fine et spécifique de ces ouvrages semble parfois nécessaire pour reproduire

correctement les écoulements.

1.3.2.6.1. Les bassins de retenue a ciel ouvert et/ou d'infiltration

Ils sont destinés a retenir temporairement l'eau provenant du ruissellement de surface

ou des réseaux d'assainissement, pendant I'orage, pour la restituer aprés l'averse avec un débit
controlé ou par infiltration dans le sol support. Ces ouvrages sont en général en terre, situés a
I'aval des zones urbanisées.
11 existe deux grandes catégories de bassins de retenue: les bassins secs et les bassins en eau.
Pour le premier cas, le bassin est vidé complétement entre deux orages, le volume disponible
pour stocker l'eau est donc égal a la capacité totale du bassin. Dans le second cas, le bassin
peut avoir un niveau d'eau permanent et le volume de stockage disponible dépend du marnage
acceptable entre les périodes de temps sec et les périodes pluvieuses. Ce type de bassin peut
étre considéré comme un plan d'eau paysager susceptible d'accueillir des activités de loisirs
(péche, lieu de promenade, etc.), ce qui impose des contraintes supplémentaires sur la qualité
des eaux recueillies, sur l'alimentation du bassin pendant les périodes de sécheresse et sur la
gestion du bassin (traitement de la végétation, contrdle d'usages, etc.). En plus de I'écrétement
des débits de pointe, les bassins de retenue constituent des ouvrages de dépollution par
décantation des eaux pluviales (VALIRON et TABUCHI, 1992). Néanmoins, il faut prévoir des
ouvrages de prétraitement des eaux pluviales 2 leur entrée (dégrillage, déshuilage, dessablage,
etc.).

11
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Les bassins d'infiltration, placés en paralléle ou a lexutoire dun réseau
d'assainissement, sont utilisés sur des sols de perméabilité suffisante. Ils peuvent participer a
la réalimentation de la nappe phréatique si elle est peu vulnérable. Un soin particulier doit étre
apporté a la conception, a la gestion et & l'entretien de ces bassins pour éviter les risques de

pollution de la nappe et les risques de colmatage du sol support.

1.3.2.6.2. Les bassins enterrés

Ces ouvrages de stockage souterrains, en général en béton, sont utilisés dans des zones
trés urbanisées (sous une place, une voirie, un parking, etc.). Ces bassins, souvent installés en
parali¢le au réseau d'assainissement, sont alimentés par surverses de ce réseau pendant les
orages. La maitrise de 'hydraulique de ces bassins est essentielle pour assurer la décantation
des eaux pluviales. L'intérét de ces bassins réside dans le fait que la surface au sol reste
disponible pour étre valorisée pour d'autres usages. La recherche de solutions innovantes pour
stocker des eaux pluviales a conduit a l'utilisation des bassins de retenue constitués de
matériaux alvéolaires de grande capacité de stockage (90 % de vide), des matériaux poreux ou
des pneumatiques non commercialisables a cause des défaut de fabrication (l'intérieur des
pneus servant de "chambre ou piége a eau”). Une attention particuliére doit étre apportée a la

qualité de ces eaux piégées.

La conception, la réalisation, l'entretien, la gestion, les colits et la réglementation de
cette technique sont bien détaillés dans V'ouvrage "Guide technique des bassins de retenue
d'eaux pluviales" (STU et AGENCES DE L'EAU, 1994). VALIRON et TABUCHI (1992) décrivent le

role des bassins de retenue dans la maitrise de la pollution urbaine par temps de pluie.

Les bassins de retenue et/ou d'infiltration permettent en partie la maitrise des eaux de
ruissellement, mais sont souvent coliteux en investissement, en gestion et en entretien. Le
handicap ou l'inconvénient majeur de ces bassins est leur emprise fonciére importante ce qui
nécessite des acquisitions de terrains importantes, pas toujours disponibles, notamment dans

les zones urbaines ou périurbaines, ce qui peut constituer un frein a l'urbanisation.

1.3.2.7. Les autres techniques alternatives adaptées a la parcelle

Ces techniques peuvent prendre des formes trés variables (citernes, puits d'infiltration
au pied d'une habitation, structures réservoirs individuelles, toitures stockantes, stockage dans
des structures alvéolaires, tranchées, fossés, etc.). Elles permettent 1'assainissement individuel
des eaux pluviales d'une habitation ou d'une parcelle de quelques centaines de meétres carrés.
La multiplication de ces techniques de micro-stockages permet éventuellement d'assainir

globalement une zone d'aménagement (lotissements de maisons et/ou d'immeubles, etc.).
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L'avantage de ces techniques réside dans le caractére diffus des infiltrations et des micro-
stockages des eaux pluviales. Le stockage s'effectue le plus prés possible des surfaces
réceptrices (sources de ruissellement), sans nécessiter d'ouvrages de collecte ou de transport
des eaux pluviales, ce qui contribue a la réduction et a la maitrise des eaux pluviales.
L'inconvénient de ces techniques c'est qu'elles sont souvent installées sur des sites privés et en
nombre important sur la zone & assainir. Elles nécessitent un entretien correct et en cas
d'infiltration dans le sol, il faut limiter les risques de colmatage et de pollution de la nappe.

Le stockage des eaux pluviales peut s'effectuer dans des matériaux poreux, des matériaux en
structures alvéolaires trés poreux (90 % de vides), tels que le NIDAPLAST ou le GEOLIGHT ou
dans des citernes creuses. Ces techniques commencent a se développer en France (AZZOUT et
al., 1994; BALADES et al., 1992). Elles sont largement utilisées au Japon (ICHIKAWA et al., 1990;
WADA et al, 1990; MATSUDA et al, 1990, SAKURAIL, 1990, SHINODA, i990) et en Australie
(CARLETON, 1990; BUSOLIN et al., 1995; ARGUE, 1995: O'LOUGHLIN et al., 1995).

1.3.3. Conclusion

Ces différentes techniques alternatives permettent la gestion et la maitrise des eaux
pluviales et de leur pollution en milieux urbains et périurbains et notamment dans les zones
d'urbanisation nouvelles, ou dans les zones ou il est difficile de réaliser des réseaux
d'assainissement.

La mise en oeuvre des techniques alternatives nécessite une concertation entre élus,
aménageurs, urbanistes et techniciens de plusieurs disciplines. {{ apparait aujourd’hui que ces
solutions "compensatoires” sont techniquement viables, et souvent économiquement
intéressantes. La difficulté porte sur le choix d'une solution ou de la combinaison de plusieurs
solutions alternatives. Les critéres de choix sont nombreux (hydrographiques, urbanistiques,
environnementaux, socio-¢conomiques, etc.) et dépendent aussi des modes d'usage ou des
objectifs & promouvoir. 11 n'y a pas de solution compensatoire "miracle" pour tous les
problémes causés par les eaux piuviales, mais il faut étudier cas par cas et en fonction des
contraintes du site. Chaque technique alternative a des avantages et des inconvénients. Ces
techniques nécessitent des entretiens, essentiellement préventifs, pour limiter les risques de
colmatage et de pollution de la nappe d'eau ou de pollutions accidentelles. Les bassins de
retenue et/ou d'infiltration permettent de limiter les risques d'inondations et de pollution, mais

leurs inconvénients majeurs sont leur emprise foncieére importante et leurs colts élevés.

Des efforts de recherche et de développement de solutions innovantes sont encore
nécessaires pour mieux maitriser les eaux pluviales et leurs pollutions, d'une fagon diffuse et
le plus prés des sources de ruissellement pour reconquérir en partie, le cycle naturel de l'ean,

méme en milieu urbain.
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1.4. LA PLACE DES STRUCTURES RESERVOIRS EN ASSAINISSEMENT
PLUVIAL

1.4.1. Introduction : Pourquoi des structures réservoirs ?

L'urbanisation modifie l'interface entre l'atmospheére et les terrains naturels. Les
revétements de voiries, parkings, cours, les toitures, etc., ne laissent s'infiltrer qu'une trés
faible partie des eaux de pluie, notamment en période de pluies intenses, ce qui modifie
considérablement le cycle naturel de l'eau. La principale conséquence de cette urbanisation est
I'accroissement des volumes d'eaux ruisselées, ce qui peut générer des risques d'inondations, si
les exutoires sont insuffisants, et des risques de pollution par temps de pluie.

Face a l'emprise fonciére importante des bassins de retenue et/ou d'infiltration et l'insuffisance
de l'approche classique de l'assainissement pluvial en milieu urbain (réseaux de conduites), se
sont développées des techniques alternatives permettant la réduction, depuis les sources, du
ruissellement pluvial. Parmi ces techniques alternatives, les structures réservoirs, grace a leur
facilité d'intégration en milieux urbains ou périurbains, sont apparues comme une des
solutions les plus intéressantes pour la gestion des risques d'inondations et de pollutions, par
le stockage temporaire des eaux pluviales. La superficie des voiries et parkings, représentant
en moyenne 15 a 30 % de ia surface du bassin versant urbain (RAIMBAULT et al., 1985), favorise

le développement des structures réservoirs.

1.4.2. Généralités sur les structures réservoirs

L'appellation "Structures réservoirs” est moins limitative que celle de "chaussées
poreuses". Les structures réservoirs permettent, entre autres, d'inclure des variantes ou le
recueil des eaux pluviales ne se fait pas par infiltration directe & travers le revétement de

surface (injections localisées des eaux pluviales par des ouvrages de diffusion, etc.).

Les structures réservoirs se sont développées, depuis les années 1970, essentiellement
au Etats-Unis (JACKSON et al., 1974; FIELD et al, 1982), au Japon (ICHIKAWA et HARADA, 1990), en
France (DEUTSCH et al, 1978; RAIMBAULT et BALADES, 1987; BALADES et CHANTRE, 1990;
ALFAKIH, 1991; RAIMBAULT, 1992; TABUCHI, 1992; AZZOUT et al, 1994; .) et en Suéde
(HOLMSTRAND, 1984; HOGLAND et al., 1990; STENMARK, 1995). En plus de la fonction mécanique
des structures réservoirs construites sur des aires de circulation ou de stationnement, ces
structures assurent une fonction hydraulique ou hydrologique importante, a savoir la réduction

du ruissellement en milieu urbain.
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1.4.2.1. Principe de fonctionnement hydraulique

Le fonctionnement hydraulique des structures réservoirs est basé sur le recueil des
eaux de pluie, la rétention ou le stockage temporaire et I'évacuation et la restitution lente de

ces eaux vers les milieux récepteurs.

1.4.2.1.1. Recueil des eaux de pluie

La solution qui se rapproche le plus du cycle naturel de l'eau consiste a infiltrer 'eau

de plute a travers des revétements de surface suffisamment perméables, ce qui permet la
répartition uniforme de I'eau dans les matériaux poreux du réservoir de stockage. Différents
matériaux poreux peuvent assurer a la fois linfiltration d'eau et la fonction mécanique
demandée aux couches de surface des aires de circulation et de stationnement urbaines
(chaussées, parkings, voiries, terrains de sport, etc.) : les enrobés bitumineux drainants, les
bétons hydrauliques poreux, les pavés perméables et les dallages enherbés.
La capacité d'infiltration ou d'absorption d'eau de ces matériaux de surface doit étre supérieure
a l'intensité maximale des précipitations, ce qui ne pose pas de probléme au moins pour les
trois premiers, avec des revétements neufs (ou non colmatés). En effet, la perméabilité de ces
trois matériaux est supérieure a 1 cm/s, soit 36 000 mm/h, largement suffisante comparée aux
intensités pluvieuses (BALADES et RAIMBAULT, 1990).

Lorsque l'infiltration directe de la pluie a travers les revétements de surface n'est pas
possible (par exemple en raison de la nature du trafic routier, risques de pollution de la surface
des structures par l'arrivée des eaux de ruissellement chargées ou par 'apport de terre ou de
fines des surfaces voisines, etc.), des revétements classiques (imperméables) sont utilisés.
Dans ce cas, les eaux ruisselées sur les structures réservoirs ou provenant d'autres surfaces
imperméables voisines (toitures, zones imperméabilisées, etc.) peuvent étre injectées
localement dans le corps des structures réservoirs par des avaloirs raccordés a des drains ou
caniveaux assurant la diffusion et la répartition de l'eau dans le matériau poreux. De tels
dispositifs d'injection localisée d'eau peuvent éventuellement étre associés 4 un revétement

perméable en surface.

1.4.2.1.2. Stockage temporaire des eaux pluviales

Le stockage des eaux recueillies se fait dans les vides (pores) des matériaux poreux
constituant le corps des structures réservoirs. Les dimensions des structures réservoirs
dépendent des données pluviométriques locales, du débit d'eau injectée et du débit de vidange
acceptable. Le stockage temporaire des eaux de pluie provoque un écrétement du débit de
pointe et entraine un étalement dans le temps de ['écoulement, ce qui augmente le temps de

réponse (ou de concentration) des bassins versants urbains et limite les risques d'inondations.
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1.4.2.1.3. Vidange des structures réservoirs

L'évacuation et la restitution lente de l'eau stockée vers les milieux récepteurs peut étre
répartie (infiltration directe dans le sol support) ou localisée a l'aide d'un dispositif de
régulation du débit (orifice calibré) vers un exutoire ou éventuellement par la combinaison des
systemes d'évacuation répartie et localisée. Le choix du mode de vidange des structures
réservoirs dépend essentiellement de la nature du sol support, de la topographie et de la
fonction assurée par la structure réservoir (fonction de régulation du débit de pointe et/ou
fonction de stockage et d'infiltration).

- St le sol est perméable, de propriétés mécaniques (portance, etc.) suffisantes en
présence d'eau et qu'il n'y a pas de risques particuliers de pollution de nappe, il est souhaitable
d'infiltrer sur place l'eau stockée dans le réservoir poreux. Ce qui permet €ventuellement une
réalimentation de la nappe phréatique dans des zones urbanisées.

- Si l'infiltration sur place n'est pas possible, I'évacuation des eaux stockées dans la
structure se fait par drains judicieusement placés dans la structure réservoir munie d'un
dispositif de régulation du débit de vidange. La figure 1.3 illustre quelques modes de
fonctionnement hydraulique des structures réservoirs.

Deux exemples de réalisation de structures réservoirs sont présentés en annexe 1. L'étude du

fonctionnement hydraulique des structures réservoirs sera analysée aux chapitres 3, 4 et 5.

INJECTION REPARTIE INJECTION LOCALISEE
{revétement drainant) (revétement étanche)
. . pluie
bbb il
EVACUATION
REPARTIE
{CSR
d'infiltration)
luie
EEERR
enrobe €tanc
EVACUATION structure réservoir
LOCALISEE I poreuse i
(CSR i - ers
de rétention) exutoire exutoire

CSR : chaussée A structure réservoir

Figure 1.3 : Principe de fonctionnement hydraulique des structures réservoirs , d'aprés AZZOUT et al.
(1994).
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1.4.2.2. Matériaux utilisables dans les structures réservoirs

Historiquement, les ingénieurs routiers ont cherché a rendre les chaussées le plus
imperméables possible afin d'éviter la dégradation rapide de leur corps et l'affaiblissement des
propriétés mécaniques du sol support en présence d'eau. Le développement industriel de la
technique des enrobés drainants qui présente de nombreux avantages (sécurité de circulation
par temps de pluie par la diminution des risques d'aquaplanage, réduction des projections
d'eau, réduction des nuisances sonores, etc.) a remis en cause l'utilisation systématique des
enrobés étanches, notamment en milieux urbains. En effet, les fonctions des voies urbaines
sont multiples et I'aspect mécanique n'est pas toujours prioritaire (le trafic poids lourds des
zones résidentielles ou commerciales est faible). Les matériaux des structures réservoirs sont

différents selon qu'ils constituent la couche de surface, de base, de fondation ou de forme.

@ La couche de surface doit résister aux sollicitations dues au trafic (déformation
verticale ou déflexion, efforts de cisaillement, etc.) et permettre éventuellement I'infiltration
de la pluie. Cette couche est choisie en fonction de son usage (nature du trafic, résistance et
stabilité mécanique, adhérence, acoustique, résistance a I'arrachement, esthétique, etc.) et de sa
capacité d'infiltration dans le cas d'un revétement drainant. Différents matériaux peuvent
constituer la couche de surface: les enrobés bitumineux drainants, les bétons poreux, les dalles
et pavés ou simplement les revétements étanches classiques. Les matériaux poreux présentent
des risques d'arrachement de surface car ils sont plus sensibles aux efforts de cisaillement que
les matériaux classiques en raison du nombre limité de liaisons entre granulats (RAIMBAULT,
1987). Ceci peut conduire dans certains cas (trafic important, poids lourds, virage. etc.) a des

dégradations de la surface des structures réservoirs.

% Pour les enrobés bitumineux drainants, les granulats doivent présenter une bonne
résistance aux chocs, au polissage et a ['usure et doivent étre insensibles au gel et a l'eau, c'est
ainsi que les granulats des roches massives sont préférés (RAIMBAULT et al., 1987). Les
enrobés bitumineux drainants, de granularité 0/10 ou 0/14 discontinue a faible pourcentage de
fines (= 4 %) et de sable (inférieure a 13 %) présentent en moyenne une porosité utile
(pourcentage de vides communicants) de l'ordre de 12 a 15 % pour un pourcentage de vide
total de 20 % avec une perméabilité d'environ 1 cm/s (POIRIER et GOYON, 1991).

% Pour les bérons poreux, la liaison entre les granulats est assurée par un mortier et
non par du ciment seul pour résister aux eaux agressives. La teneur en mortier est limitée & 15
voire 20 % du poids total. La dimension des granulats est choisie de fagon a éviter un
stockage capillaire important et pour assurer sa fonction mécanique. Selon BROSSEAUD
(1993), cité par AZZOUT et al. (1994), la porosité utile du béton drainant est de I'ordre de 20 %
avec une perméabilité de 0,8 & 1,8 cmy/s.
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% La couche de base des chaussées a structures réservoirs doit répartir les
sollicitations transmises par la chaussée au sol support et stocker temporairement les eaux de
pluie. Le choix du matériau constituant cette couche réservoir dépend de I'épaisseur maximale
de la structure acceptée, des contraintes mécaniques qu'il devra supporter et du type de couche

de surface utilisée.

W Les matériaux traités au liant bitumineux (graves bitumes drainantes) de granularité
0/20 ou 0/30 a faible pourcentage de fines (inférieur & 4 %) et de sable (inférieur & 15 %) ont
une porosité utile moyenne de 13 a 15 % pour une porosité totale de 20 % et une perméabilité
de l'ordre de 1 cm/s (RAIMBAULT, 1987, RAIMBAULT et al., 1987).

% Les matériaux traités au lianr hydrauligue (béton poreux) de composition identique
a celui du béton drainant utilis€é dans la couche de surface et de porosité utile de 20 a 26 %,

ont une perméabilité supérieure a 2,5 cm/s (AZZOUT et al.,, 1994).

% Les matériaux non liés sont des matériaux granulaires, concassés trés ouverts a forte
porosité de 20 a 50 % sans liant avec une perméabilité de I'ordre de 10 cm/s. 1] semble qu'un
rapport "dimension maximum de granulats/dimensions minimum" assez important améliore la
stabilité. Les granulats utilisés doivent étre propres (sans sable et sans particules argileuses) et
doivent présenter une bonne résistance a 'attrition (RAIMBAULT, 1987; RAIMBAULT et al., 1987).

S Les matériaux alvéolaires en plastique [par exemple le NIDAPLAST, matériaux en
polypropyléne a structure "nid d'abeilles” (JOUSSIN, 1992) ou le GEOLIGHT, etc.] 1égers et de
bonne résistance & la compression, de porosité supérieure a 90 % peuvent Etre utilisés pour des
raisons d'encombrement en milieu urbain ou pour augmenter localement la capacité de
stockage des eaux pluviales. Ces matériaux, souvent recouverts sur leurs faces inférieures et
supérieures par un géotextile collé, peuvent étre drainés par un lit de sable placé a la base de la
structure réservoir. Cependant, ces matériaux sont assez cofiteux et certains résistent mal aux

hautes températures et aux ultraviolets (AZZOUT et al., 1994).

& 11 est aussi possible de stocker les eaux de pluie dans des matériaux de récupération
tels que les pneus (70 % de vide). Ce type de matériaux a été aussi utilisé pour les bassins de
retenue (PEREZ-SAUVAGNAT et al., 1995). La qualité des eaux stockées dans ces matériaux

nécessite une attention particuliére, des tests de contrdle sont parfois nécessaires.

% Les couches de fondation et de forme permettent la transmission des efforts

depuis la couche de base vers le sol et le stockage éventuel de l'eau de pluie. Cette couche
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permet d'améliorer la qualité du sol support. Les couches de fondation peuvent &tre
constituées de matériaux non liés, de matériaux alvéolaires en plastique ou de matériaux de

récupération.

= Pour réaliser les interfaces entre les différentes couches de la structure réservoir ou
une étanchéité pour protéger le sol support ou Ja nappe phréatique et pour éviter la remontée

des "fines", des géotextiles ou des geéomembranes peuvent étre utilisés.

1.4.2.3. Impact des structures réservoirs sur la qualité des eaux pluviales et du
sol

En plus de 'écrétement des débits de pointe, les structures réservoirs ont un impact

positif sur la qualité des eaux pluviales par le piégeage de certaines formes de pollution
pluviale. En effet, les études réalisées en France (BALADES et al., 1992b; LEGRET et al., 1992;
BALADES et al., 1994; BALADES et al., 1995a; LEGRET et al., 1995), en Angleterre (PRATT et al.,
1989; PRATT et al., 1990; PRATT et al., 1995) et en Suéde (HOGLAND et al., 1990) ont montré que
les structures réservoirs ont un important effet d'abattement de la pollution pluviale et
principalement des MES. CHEBBO (1992) et BACHOC (1993) notent que les mati¢res en
suspension (MES) et notamment les fractions fines (inférieure 2 125 pm) sont les vecteurs
dominants de la pollution des eaux pluviales. Cet abattement varie selon la nature du site
(zone commerciale, zone résidentielle, etc.) et selon l'importance de 1'événement pluvieux et la
durée de la période de temps sec antécédente.
Une grande partie de la pollution pluviale est retenue en surface pour les structures réservoirs
a revétement drainant. BALADES et al. (1995a) estiment que le revétement drainant des
structures réservoirs peut permettre le stockage de 50 a 60 % de la pollution mobilisable. En
effet, en arrétant les matiéres en suspension, les enrobés drainants se colmatent dans le temps.
IIs constituent une sorte de "filtre” (c6té positif du colmatage), capable de piéger une quantité
importante de polluants. 11 faut noter qu'il ne s'agit que de stockage de pollution, ce qui
nécessite sa récupération ultérieure par décolmatage, exercice difficile actuellement.

Ces différentes études n'ont pas constat¢ de pollution du sol support en cas
d'infiltration des eaux pluviales sur place (cf. figure 1.4). La pollution pluviale est retenue
dans la structure réservoir soit en surface (enrobés drainants) ou par les couches d'interface ou
de "filtre" (géotextiles, sable, etc.). Cependant, il faut prendre les précautions nécessaires pour
éviter la migration des polluants vers la nappe ou le sol support et pour éviter le relargage des
métaux lourds potentiellement remobilisables (COLANDINI et al., 1995) ou toute sorte de
pollution piégée dans les MES en cas de pollution accidentelle ou suite a des variations
physico-chimiques du milieu. HOGLAND et al. (1990) note qu'il y a des risques de migration

des chlorures issus des sels de déverglacage dans le sol support ou vers la nappe.
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Figure 1.4 : Evolution des concentrations en métaux lourds avec la profondeur dans la structure
réservoir et le sol (fractions inférieures a 125 um), d'aprés LEGRET et al., 1995,

1.4.2.4. Les structures réservoirs et le phénoméne du gel

Le comportement thermique des enrobés drainants est différent de celui des
revétements classiques étanches. En effet, le verglas et le givre apparaissent plus t6t sur les
enrobés drainants que sur les enrobés classiques (COMBELLES et al., 1990; PIPIEN et al., 1992).
La porosité des enrobés drainants ne permet pas de maintenir en surface les produits de
dégivrage ou déverglagage (fondants chimiques, etc.) épandus de fagon préventive ou curative
sur les revétements, ce qui réduit l'efficacité de cette opération (AZZOUT et al., 1994). Le verglas
subsiste sur les granulats et la neige peut colmater les vides des revétements drainants.
Cependant, des études menées en Suéde (STENMARK et al., 1990, STENMARK et al., 1995) ont
montré que la capacité d'infiltration des enrobés drainants reste suffisante a basse température

et méme pour la période de fonte des neiges.
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Le gel en profondeur est trés peu fréquent, le gel atteindra difficilement le niveau de
I'eau stockée dans la structure réservoir. De plus, méme en cas de gel profond et compte tenu
de la taille importante des vides des matériaux constituant la structure réservoir, I'eau en

gelant peut augmenter de volume sans I'endommager (RAIMBAULT et al., 1982).

1.4.2.5. Autres aspects du comportement des structures réservoirs a
revétement drainant

Les revétements drainants présentent des comportements caractéristiques dans les
domaines suivants: colmatage superficiel, viabilité hivernale et l'effet positif sur 'adhérence,

sur l'acoustique (réduction du bruit) et sur les projections d'eau.

1.4.2.5.1. Le colmatage superficiel

Le colmatage superficiel est I'un des problemes qui freinent |'utilisation des structures
réservoirs a revétements drainants en assainissement pluvial. Le phénoméne de colmatage est
complexe ainsi que son évolution dans le temps qui est encore mal maitrisée. Il dépend de
'environnement, de la nature et de l'agglomération des dépots de mati¢res polluces (sable,
argile, hydrocarbures, matiéres organiques, métaux lourds, etc.). Les dépdts colmatant la
surface des structures réservoirs proviennent essentiellement des eaux pluviales qui ont
ruisselé sur des surfaces imperméables (RAIMBAULT et al., 1987b). Ce phénoméne de colmatage
peut étre aussi le résuitat d'apports de terre ou de fines des surfaces voisines (MINAGAWA,
1990) ou de la présence d'un chantier & proximité. Les enrobés drainants des voies "tres
circulées" se colmatent moins vite que ceux des voies "peu ou lentement circulées” (GRANGE
et al., 1995). Seul un colmatage trés important des enrobés drainants (de porosité de l'ordre de
20 % et d'une grande perméabilité) est capable de rendre ce revétement drainant étanche
(RAIMBAULT et al., 1987b).

Il semble que le processus de colmatage commence par un piégeage de sable a la
surface du revétement drainant. Dans un deuxiéme temps, les pores situés entre les grains de
sable sont colmatés par des éléments plus fins qui ne peuvent plus migrer vers l'intérieur de la
structure réservoir. Ces éléments fins peuvent étre d'origine argileuse ou issue de l'usure des
pneumatiques des véhicules. L'évolution du colmatage dans le temps (cf. figure 1.5) se
manifeste donc par un accroissement de la quantité¢ de matériaux retenus en surface et non par
l'avancement (ou propagation) du front de colmatage vers l'intérieur de la structure réservoir.
Des études de densité par rayonnement gamma et l'auscultation a l'aide d'un scanner ont
permis de situer la zone colmatée aux deux premiers centimétres des enrobés drainants ou

dans les jonctions entre les pavés de béton (PICHON, 1993).
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Le colmatage peut étre diminué en prenant des précautions lors de I'aménagement, en
limitant les apports de fines vers les structures réservoirs, en injectant les eaux pluviales
ruisselées sur des zones imperméables, par un systéme de drains avec éventuellement des
dispositifs de récupération (décantation) des MES et des polluants associés et en réalisant un
entretien préventif ou précuratif plus efficace et moins colteux qu'un entretien curatif. En
effet, le décolmatage d'enrobés drainants trés sévérement colmatés ne permet pas de les
régénérer facilement. BALADES et al. (1995a) notent que le procédé de décolmatage le plus
efficace est "la Haute pression et l'aspiration simultanée”. L'eau et les matériaux de colmatage

issus de l'entretien doivent étre recyclés ou traités.

| ompr— Vaie civcuiée
- —s— ~ Bande d'Arrét d'Urgence "

| e Enrobés ancienne formule ‘

Capacité d'sbsorption '
{omisi

| , — S

Figure 1.5 : Evolution dans le 1emps de la capacité d'absorption des enrobés drainant, d'aprés
BALADES et al. (1995a).

1.4.2.5.2. Propriétés acoustiques des revétements drainants

L'utilisation des revétements drainants (enrobés ou bétons drainants) permet la
diminution des nuisances sonores, dus au contact pneumatique-revétement de surface, ce qui
évite des mesures de protection contre ie bruit, généralement cotteuses (écrans acoustiques de
plus en plus hauts, isolation acoustique des habitations). Ce gain sonore est valable surtout
pour les structures poreuses circulées a grande vitesse (> a 50 km/h), (PIPIEN et al., 1990). Cette
réduction du bruit dépend essentiellement de la porosité utile, de 1a tortuosité des vides et de
1'épaisseur des revétements drainants (BERENGIER, 1989). Selon PIPIEN et al. (1992) pour que la
baisse du niveau sonore soit significative, la porosité doit étre supérieure a 20 % et I'épaisseur
optimale du point de vue acoustique, se situe entre {0 et 20 cm (I'absorption du bruit croit
avec l'épaisseur mais de maniére asymptotique). Les interfaces entre les couches sont un
facteur limitant dans l'atténuation acoustique. Les revétements drainants permettent un gain
acoustique d'environ 3 a 4 dB (A) par rapport & un revétement classique imperméable. La
réduction du bruit peut étre obtenue soit par élimination du bruit & la source ou par absorption

des bruits finalement émis.
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1.4.2.5.3. Adhérence et confort des usagers des revétements drainants

L'adhérence longitudinale ou transversale, résultant du phénomeéne de frottement du
pneumatique sur la surface des revétements routiers, dépend essentiellement de I'épaisseur de
la lame d'cau, de la texture du revétement (macro-rugosité et micro-rugosité) de la nature du
pneumatique et de la vitesse de circulation des véhicules (LUCAS, 1992). Pour les enrobés
drainants, 1'adhérence par temps de pluie et & grande vitesse est nettement améliorée avec la
disparition du phénoméne d'hydroplanage ou d'aquaplanage, ce qui améliore la sécurité
routiére par rapport aux enrobés classiques étanches. En effet, la perméabilité et la porosité
élevées de la couche d'enrobés drainants assurent l'évacuation rapide de l'eau de pluie, ce qui
permet un contact correct entre le pneumatique et la surface de la chaussée qui reste
pratiquement séche. Par temps de pluie et pour des vitesses supérieures a 60 km/h, le
coefficient de frottement longitudinal (C.F.L.) est nettement supérieur & celui d'un enrobé
classique (PIPIEN et al., 1992).

En outre, les projections et les stagnations d'eau par temps de pluie sont
spectaculairement supprimées. Ainsi, les enrobés drainants permettent d'améliorer la visibilité

et le confort des usagers.

1.4.2.6. Remarque

La conception, la réalisation et l'entretien des structures réservoirs ne sont pas abordés
dans cette thése. Cependant ces aspects ont ¢té discutés par plusieurs auteurs (DEUTSCH et al.,
1978; RAIMBAULT et al., 1985; RAIMBAULT, 1990; RAIMBAULT, 1992; BALADES ¢t al., 1992a;
GABARD et VERHEE, 1992; HERMANN et GOACOLOU, 1992; AZZOUT et al., 1994). Les aspects
réglementaires et juridiques des solutions compensatoires ont été traités par BALADES et al.
(1992c) et par DOUARD et al. (1992).

Le cofit des techniques alternatives a été discuté par plusieurs auteurs (BALADES et al., 1989,
TABUCH]I, 1992; VALIRON et TABUCHLI, 1992; AZZOUT et al., 1994;...).

1.4.3. Fonctionnement hydraulique des structures réservoirs

Avant d'étudier d'une maniére fine les mécanismes hydrauliques mis en jeu dans les
structures réservoirs, il est intéressant de rappeler les méthodes existantes permettant de
dimensionner et d'approcher le comportement de ces ouvrages de stockage d'eaux pluviales.
Du point de vue hydraulique, les structures réservoirs sont généralement assimilées a un
bassin de retenue et les méthodologies de dimensionnement hydraulique se Iimitent souvent
aux méthodes dites "simplifiées" ou "statistiques" (méthode des pluies et méthode des

volumes). Ces méthodes sont simplifiées dans la mesure ou elles permettent uniquement de
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faire un dimensionnement (hauteurs maximales), pour une pluie de projet donnée et pour un
débit d'évacuation (débit de fuite régulé a l'aval ou infiliré) supposé constant (Instruction
Technique relative aux réseaux d'assainissement des agglomérations, 1977). Ces méthodes
simplifiées, souvent utilisées pour le dimensionnement des ouvrages de stockage isolés et de
faible importance, sont basées sur l'indépendance des événements pluviométriques et ne
permettent pas le suivi dans le temps du fonctionnement hydraulique des structures réservoirs.

Deux méthodes simpies de simulation du fonctionnement hydraulique des structures
réservoirs sont présentées ci-dessous. La premiere méthode est basée sur la notion de réservoir
et la deuxiéme est basée sur les écoulements dans les matériaux poreux. Qutre le
dimensionnement hydraulique des structures réservoirs, les méthodes de simulation
permettent de suivre leur fonctionnement hydraulique dans le temps. Le dimensionnement
hydraulique permet de déterminer I'épaisseur de la structure réservoir nécessaire pour gu'elle
puisse €créter le débit de pointe d'un événement pluvieux dont on veut se protéger et dont
I'importance dépend de la période de retour adoptée. Cette épaisseur, nécessaire au bon
fonctionnement hydraulique et dépendant des propriétés hydrodynamiques des métaux poreux
utilisés, du débit de fuite, de la pente et de la période de retour, doit étre comparée a celle
nécessaire pour le bon fonctionnement mécanique de la structure.

Le choix d'une méthode d'é¢tude hydraulique dépend des données hydrauliques
disponibles, du mode de vidange de la structure réservoir (débit de fuite régulé ou non) et du
type de probléme a traiter (simple évaluation de la capacité de stockage ou simulation du
fonctionnement hydraulique des structures réservoirs munies éventuellement de plusieurs
équipements tels que drains d'injection et/ou de drainage, orifices de régulation, cloisons,
etc.).

Les méthodes de simulation permettent de tenir compte de la continuité et de 1'évolution
temporelle des événements pluvieux, elles permettent également de simuler ce qui risque de se
passer {(inondations ou non) pour des scénarios ou des événements pluvieux exceptionnels (de
période de retour trés élevée), ce qui permer de prévenir ou de gérer une €ventuelle situation

de "crise”.

1.4.3.1. Méthode de simulation utilisant Ia notion de réservoir

La méthode de simulation de type réservoir est basée sur une approche globale
conceptuelle simple. En effet, les structures réservoirs sont simulées d'une maniere
macroscopique (entrée/sortie}. En adoptant les hypothéses de l'hydrostatique, ce type de
modeéle ne permet pas la prise en compte des écoulements qui se produisent au sein de
'ouvrage de stockage et des équipements associés (drains, cloisons, etc.).

Ces modéles reposent sur les lois de conservation de la masse. IIs nécessitent

également la connaissance des équations de stockage et de vidange.
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« Loi de conservation de la masse (équation de continuité)
L'équation de continuité (1.1), exprimant la variation du volume d'eau stockée, est

évaluée par la différence entre les débits entrants et les débits sortants de la structure réservoir.

av.
—-*"-.Q=QE(I‘B~Q\-(1> .1
dt

ou V(1) est le volume d'eau stocké au temps t, Qq(t) est le débit a I'entrée de I'ouvrage de stockage a I'instant t

et Q, (t) est le débit de vidange au temps t.

Le débit entrant dans la structure réservoir Q.(t) peut étre la somme du débit généré par
la pluie tombée sur la structure réservoir elle-méme et éventuellement d'un débit Q)
provenant du ruissellement sur des surfaces imperméables drainées par la structure réservoir et
calculé par des modéles hydrologiques de transformation pluie-débit (DESBORDES, 1987,
KAUARK-LEITE et al., 1992), ce qui donne :

O()=S8_,.i(t)+ Q1) (1.2)
avec,

SR : superficie de la structure réservoir,

i(t) . hyétogramme de la pluie tombant sur la structure réservoir et contre laquelle on veut se
protéger. Ce hyétogramme peut €tre réel ou artificiel (par exemple pluies de projet congues
pour des bassins versants munis de réseaux ou d'ouvrages de stockage, telles que Ia pluie de
projet "double triangle"”, symétrique ou non (DESBORDES, 1974; DESBORDES, 1987,
CHOCAT et al,, 1981),

& Equation de stockage
Cette équation décrit I'évolution du volume d'eau stockée V (t) dans la structure
réservoir en fonction de I'évolution de la hauteur d'eau dans le temps h(t).

Vg (1) = i {h(t)) (1.3)

Cette équation dépend essentiellement de la géométrie de la structure, de la pente et

des propriétés hydrodynamiques des matériaux poreux (porosité, etc.).

& Equation de vidange

Elle décrit I'évolution du débit de vidange a la sortie de la structure réservoir Q(t) en
fonction de la hauteur d'eau h(t) au voisinage de la sortie de I'ouvrage :

Q(t) =1£,(h(1)) (1.4)
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En cas de vidange par infiltration dans le sol support, e débit de vidange Q,(t) dépend
de la surface d'infiltration et de la capacité d'absorption du sol [fonction de I'évolution de
I'humidité ou de la teneur d'eau dans le sol 6(t) et fonction du niveau d'eau dans la structure
h].

Dans le cas d'une structure réservoir régulée a ['aval par un orifice , le débit de vidange

peut étre évalué par la formule suivante :

0.(t)=C,.S,,./2.g Ah(r) (1.5)
avec ,
Cy . coefficient de débit dépendant de ia surface de 'orifice, des caractéristiques des granulats
utilisés et du type de régime, nové ou dénoyé (PINEAU, 1988),
or . surface de Vorifice,

Ah(t) . charge hydraulique agissante (charge hvdraulique par rapport au fond de l'orifice dénoyé, ou

la différence entre les niveaux d'eau amont et aval dans le cas d'un orifice noyé).

Le débit de sortic 4 l'aval des structures réservoirs Q((t) peut étre aussi régulé par des

déversoirs (triangulaires ou rectangulaires, etc.).

La substitution des équations de stockage (1.3) et de vidange (1.4) dans l'équation de
continuité (1.1) permet de déterminer 1'évolution de la hauteur d'eau stockée dans le temps:

f’:—g;—('—)l = 0.(t)~ f,(K(r) (1.6)

La résolution numérique de cette équation (1.6) permet de déterminer I'évolution de la
hauteur d'eau dans la structure 1éservoir en fonction du temps h(t), et par conséquent le débit
de vidange Q,(t). Le volume a stocker sera déterminé par différence entre le volume d'eau

entrant et le volume sortant (cf. figure 1.6).

Le défaut majeur des modeles de type réservoir est qu'ils négligent les écoulements
dans les matériaux poreux, constituant les structures réservoirs, et a travers les équipements de
drainage, de diffusion ou de régulation. Souvent, I'équation de stockage se réduit aux cas ou la
hauteur d'eau est horizontale ou paralléle au fond de la structure réservoir. Ces modéles ne

s'appliquent que pour les structures réservoirs dont le débit de vidange est connu et controlé.
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Figure 1.6 : Volume a stocker en fonction du débit entrant et du débit sortant.

1.4.3.2. Simulation des écoulements dans les matériaux poreux des structures
réservoirs

La méthode de simulation des écoulements dans les matériaux poreux peut étre
appliquée aux structures réservoirs avec un débit de vidange régulé¢ ou non, constant ou
variable. Cette méthode permet d'analyser plus finement I'écoulement et l'évolution des
volumes de stockage et des hauteurs d'eau dans la structure réservoir modélisée. Ces modéles
issus de I'hydrodynamique sont fondés physiquement et s'adaptent mieux a la topographie et
aux contraintes du milien étudié. Parmi ces modéles, nous décrivons sommairement un
modéle monodimensionnel simple (le modéle PORE du LCPC) capable de simuler les
écoulements dans les matériaux granulaires constituant la couche de base des structures
réservoirs (RAIMBAULT, 1987; RAIMBAULT et GAUTHIER, 1987; RAIMBAULT, 1989; AZZOUT et
al., 1994). Les écoulements en milieux poreux seront étudiés plus en détail aux chapitres 2, 4 et
5. Les écoulements dans les ouvrages de diffusion d'eau dans les structures réservoirs seront

analysés aux chapitres 3 et 5.

Les hypothéses adaptées dans le modéle PORE sont :

M L'eau de pluie tombant sur la structure poreuse s'infiltre immédiatement pour rejoindre la
nappe d'eau, I'écoulement est alors limité a la zone saturée. Cette hypothése peut étre justifice
par le fait que la perméabilité des revétements drainants est généralement trés importante (de
l'ordre de 1 cm/s, soit 36000 mm/h) par rapport aux intensités maximales des pluies,

M les vitesses d'écoulement sont supposées paralléles au fond et paraliéles entre elles sur une
méme verticale (hypothése de DUPUIT, assez bien satisfaite pour des points éloignés des
exutoires ou des équipements (drains, orifices, cloisons, injections d'eau localisées, etc.)
provoquant des "perturbations” ou des déformations de la nappe d'eau qui dans ce cas n'est
plus horizontale. Cette hypothése peut étre retenue en raison de la faiblesse des hauteurs d'eau

dans la structure poreuse par rapport aux dimensions en plan de celle-ci,
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M 1a pente du fond de la structure réservoir est supposée constante.

Le principe de la méthode de simulation des écoulements dans les matériaux poreux

repose sur deux lois physiques (cf. chapitre 2) :

% Loi de conservation de la masse d'eau (équation de continuité):

n Zovain(q)=g,(0) a7
avec,

n : porosité utile du matériau { ],

h : hauteur d'eau dans la structure poreuse [L],

G| : vecteur flux (ou débit par unité de largeur [L2.T-'],

11  temps [ T],

q; (t)  : terme de source ou puits {L.T!].

% Loi de conservation d'énergie ou de potentiel (équation dynamique):

L'équation dynamique repose sur la loi de DARCY qui régit les écoulements en milieu
poreux (cf. chapitre 2) et qui exprime la proportionnalité entre le flux et le gradient (variation
dans l'espace) du potentiel hydraulique. En tenant compte de l'hypothése de DUPUIT,

I'équation dynamique s'écrit :

g=-Kh.grad(H) (1.8)
avec,
K . conductivité hydraulique du matériaux poreux [L.T™1],

H : charge ou potentiel hydraulique (H = h+z ; ou z est la cote du fond) [L].

La combinaison de I'équation de continuité (1.7) et de l'équation dynamique (1.8)

donne I'équation d'écoulement :

n.—aa—il_div[h. K.grac? (h+z)] =g, (1) (1.9)

Dans le cas d'une structure réservoir en pente ([ =1ga = g—i—), (cf. figure 1.7), et pour

un écoulement monodimensionnel (suivant x), I'équation d'écoulement devient:

. ,
oh K 8 (n LK1 on 40 (1.10)

ot 2.n ox? ’ n Ox n
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Cette équation d'écoulement est connue sous le nom d'équation de BOUSSINESQ basée
sur I'hypothése de DUPUIT et sur la loi de DARCY (JACKSON et al., 1974; RAIMBAULT et
GAUTHIER, 1987; DAKHLAOUI, 1993).

surface de la nappe d'eau

e fond de Fouvrage

X

Figure 1.7 : Ecoulement dans une structure réservoir en pente vers un drain non régulant.

L'équation d'écoulement (1.10) est discrétisée dans le modéle PORE par la méthode des
différences finies selon un schéma explicite permettant de calculer 1'évolution des hauteurs

d'eau dans le temps.

K.Ar 2 271 K.I.Af Af ;

B+an= h,(v)-é—z—n(—Ax-—SZ_.[(h”,(:)) -2(h!(:))1 +(h_m) ]+_2_n,—E_'(h'”(')n h,_z<;))+q,.-n» (1.11)

La stabilité de ce schéma numérique dépend essentiellement du rapport At)z (JACKSON et
Ax

al., 1974; RAIMBAULT, 1989).

Bien que le modéle PORE soit monodimensionnel, il permet d'étudier un certain
nombre de cas pratiques justifiant les hypothéses de ce modele. II peut étre utilisé dans les cas
suivants (RAIMBAULT, 1989) :

- surface poreuse rectangulaire, plane avec dans la couche de stockage un drain sur un coté et
ligne de plus grande pente perpendiculaire au drain,

- surface poreuse, de trés grande longueur, limitée par deux droites paralleles avec le drain sur
'un des bords.

Cependant le modéle PORE, en l'état actuel, ne tient pas compte des apports ponctuels
d'eau (injection localisée d'eau), ne permet pas de simuler le cas de vidange par infiltration
dans le sol support et ne peut pas non plus simuler des structures réservoirs dont le fond
change de pente. Le modéle PORE ne permet pas le couplage des écoulements dans les
structures réservoirs et dans les drains de diffusion et/ou de drainage d'eau. D'ou la nécessité
de développer un modéle a deux dimensions capable de combler ce manque et de se

rapprocher de la géométrie réelle des structures réservoirs (cf. chapitre 2, 4 et 5).
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1.5. CONCLUSION ET POSITION DU PROBLEME

Face a l'insuffisance des systémes classiques d'assainissement pluvial (réseaux
d'assainissement) dans la gestion des inondations en milieux urbains et de la pollution des
milieux récepteurs, ont émergé plusieurs techniques alternatives offrant plus de choix et de
souplesse pour la maitrise des eaux pluviales et de leurs pollutions. En effet, une panoplie de
solutions compensatoires relativement large s'offre aux aménageurs, gestionnaires et décideurs
en matiére d'assainissement pluvial pour la maitrise des eaux pluviales en milieu urbain. Ces
techniques alternatives aux réseaux d'assainissement, s'intégrant bien dans l'urbanisation,
seront d'autant plus intéressantes qu'elles sont diffuses et qu'elles réduisent le ruissellement le
plus prés possible des points de chute de a pluie.

Ces solutions compensatoires sont techniquement viables et économiquement
intéressantes dans plusieurs cas. Elles n'apportent pas la solution miracle pour tous les
problémes liés & l'assainissement pluvial en milieu urbain, mais elles permettent de mieux les
gérer, surtout lorsqu'elles sont prises en compte en amont des projets d'aménagements urbains
et d'assainissement pluvial pour tenir compte de contraintes du milieu et des modes d'usages.
Parmi ces techniques alternatives, les structures réservoirs situées sous le domaine public,
occupent une place importante en assainissement pluvial par leur bonne intégration dans
l'urbanisation et par leur role hydraulique trés important dans l'écrétement des débits de pointe
des eaux pluviales et dans certains cas par l'effet d’abattement important de la pollution
pluviale. Les structures réservoirs munies de revétements drainants en surface peuvent
éventucllement offrir certains avantages supplémentaires tels que la réduction des nuisances
sonores dues au trafic routier, l'amélioration de l'adhérence par temps de pluie et la
suppression des projections d'eau, ce qui contribue a I'amélioration de la sécurité et du confort
des usagers. Néanmoins, certains aspects tels que le gel et le colmatage freinent encore le
développement de ces structures. Des etforts de recherche et de développement de solutions
innovantes sont encore nécessaires pour {a maitrise des eaux pluviales et de leurs pollutions,
en milieu urbain, pour reconquérir, en partie le cycle naturel de l'eau. En effet les outils et les
méthodes disponibles pour le dimensionnement ou !'étude hydraulique des techniques
alternatives et en particulier des structures réservoirs, sont assez simplificatrices de la réalité et

souvent ne tiennent pas compte des écoulements dans l'ouvrage et les équipements associés.

Pour optimiser et mieux comprendre le fonctionnement hydrauligue des structures
réservoirs, une étude hydraulique détaillée et plus fondée théoriquement s'impose, pour mieux
cerner les mécanismes hydrauliques mis en jeu et pour avoir des outils de simulation et d'aide
a la conception hydraulique de ces ouvrages et des équipements associés de diffusion, de
drainage et de régulation et notamment ['é¢tude du couplage des écoulements dans le drain et

dans les matériaux poreux.
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Chapitre 2

Les mécanismes hydrauliques mis en jeu
dans les structures réservoirs

2.1. INTRODUCTION

Les structures réservoirs, constituées de matériaux poreux utilisés dans la réalisation
des ouvrages tels que parkings, chaussées, terrains de sport, cours d'écoles, remblais, etc.,
apparaissent comme une solution intéressante pour la gestion des eaux pluviales urbaines, par

la réduction des ruissellements et e stockage temporaire des eaux de pluie.

Différents flux peuvent intervenir dans le fonctionnement hydraulique des structures
réservoirs et de leurs équipements associés de diffusion, de drainage et de régulation (cf.
figure 2.1). Les mécanismes hydrauliques mis en jeu dans les structures réservoirs sont
nombreux, tels que:

- l'infiltration des eaux pluviales & travers des revétements drainants,

- la diffusion et la répartition des eaux pluviales dans les structures réservoirs par des
dispositifs spécifiques (drains, caniveaux a orifices latéraux, etc.),

- les écoulements et le transfert d'eau a travers les matériaux poreux constituant ces ouvrages,
- la vidange des structures réservoirs par infiltration des eaux pluviales dans le sol support,

- le drainage des structures poreuses par des dispositifs spécifiques (drains, etc.),

- le fonctionnement hydraulique des ouvrages de régulation de débit et/ou du niveau d'eau

(déversoirs, orifices, etc.).

Ces différents flux et mécanismes hydrauliques, mis en jeu dans les structures
réservoirs, peuvent se résumer en deux grandes familles d'écoulements :
& les écoulements en milieux poreux (infiltration de la pluie, écoulement dans le réservoir
poreux, infiltration dans le sol), régis par la loi de DARCY,
W les écoulements dans les ouvrages de diffusion, de drainage et de régulation.

L'étude des fondements théoriques de ces différents écoulements et mécanismes

hydrauliques mis en jeu dans les structures réservoirs, ainsi que le couplage de ces

écoulements pour tenir compte des échanges de flux d'eau entre les matériaux poreux et les
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dispositifs de diffusion et/ou de drainage, est nécessaire pour mieux comprendre et maitriser le

fonctionnement hydraulique des structures réservoirs.

Pt

PO P(t)

\Llnﬁ!tration de la pluie‘L

-

revetement dramant;

1 7

S

——— ,_<) \\
Structure réservoir

N

Injection d'eau

—> Q[

Ecouiements en mllieu poreux

i fs
d RNR

i
-

“dranags Iy T T ®

Figure 2.1. : Flux et mécanismes hydrauliques mis en jeu dans les structures réservoirs.
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Chapitre 2: Les mécanismes hydrauliques mis en jeu dans les structures réservoirs

2.2. INFILTRATION ET ECOULEMENTS DANS LES STRUCTURES
RESERVOIRS

La description usuelle des écoulements en milieux poreux saturés ou non saturés
repose essentiellement sur deux principes fondamentaux de la physique: le principe de
conservation de la masse, décrit par ['équation de continuité, et le principe de conservation

d'énergie ou des quantités de mouvement, illustré par I'équation dynamique (loi de DARCY).

2.2.1. Ecoulements en milieux poreux saturés

Cette catégorie d'écoulement peut se rencontrer dans les nappes d'eau formées dans les

structures réservoirs ou dans la zone saturée du sol support.

2.2.1.1. Hypothéses généralement retenues

Généralement, 1l est possible de retenir les hypothéses suivantes :
» Le milieu poreux est supposé rigide, indéformable et incompressible,
» l'écoulement s'effectue dans des conditions isothermes,
» I'écoulement est supposé monophasique, seule la phase liquide de l'eau est prise en compte
et non la phase gazeuse,
» l'eau est supposée incompressible et de caractéristiques physiques constantes (la masse
volumique de 'eau est supposée constante, p,, = c'¢),
» la compression de la phase gazeuse est supposée négligeable (I'air est supposé a la
pression atmosphérique, cette derniére est prise comme référence: P, = 0),
» l'écoulement est supposé Darcien (suit la loi de DARCY, établie pour les écoulements
laminaires),
» il n'y a pas d'échange de matiére entre le fluide et les grains solides du milieu,
> dans ce cas, l'écoulement est limité a la zone saturée, l'écoulement dans la zone non
saturée est négligé. Cette hypothese peut étre suffisante pour modéliser les écoulements dans
les matériaux poreux des structures réservoirs. En effet, compte tenu de la perméabilité tres
importante des matériaux poreux constituant les structures poreuses, l'eau de pluie infiltrée ou
qui y injectée est supposée incorporée immédiatement au stock ou a la nappe d'eau dans le

réservoir poreux.

En milieux poreux saturés, la teneur en eau est supposée constante. Elle est égale a la
teneur en eau a saturation ou encore a la porosité utile du milieu (6 = Og = n = constante). La
perméabilité est supposée égale a la perméabilité a saturation (K = Ky ), avec,

Py, : masse volumique de I'eau, [M.L3], (p,, = 1000 kg/m> ou 1 g/cm?),

n . porosité utile du milieu, [L3/L3],
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K . conductivité hvdraulique a saturation, [L.T-1],
0 . teneur en eau volumique du milieu (8 =n.S,), [L3/L3],

. teneur en eau volumique a saturation, [L3/L3],

w

)

S. - indice de saturation en eau du milieu poreux (0 < S, < 1), cet indice varie de zéro pour un
milieu sec 4 100 % pour un milieu complétement sature.

La conductivité hydraulique K, appelée encore "perméabilité" par les hydrogéologues, dépend

de la perméabilité intrinséque k , [L?] ; du milieu poreux (de MARSILY, 1981) : g kp.g
H

avec, M : viscosité dynamique du fluide (eau).

2.2.1.2. Equation de continuité

Le principe de conservation de Ja masse d'eau dans un volume élémentaire de milieu
poreux indéformable permet d'écrive en régime transitoire, I'équation de continuité (NEUMAN,

1973a; de MARSILY, 1981):

8 Vol
a(pwegm:v(pm:pwq, @.1)

Pour un milieu poreux saturé et pour un fluide incompressible, I'équation de continuité

devient:
div(V) = g, 2.2)
avec,
14 . vitesse de filtration du fluide {densité surfacique du flux d'eau}, ou vitesse de DARCY
(vitesse fictive) [L. T},
q - terme source volumique ou débit par unité de volume de fluide apporté (ou prélevé s'il est
négatif) dans le milieu poreux,[T-1],
t : temps, [T].

2.2.1.3. Equation dynamique

Cette équation exprime le principe de conservation d'énergie dans le cas ou la phase
liquide (eau) est continue. L'écoulement de fluide, induit par les champs de pression et de
gravité est régi par la loi de DARCY exprimant la proportionnalité entre le flux volumique et le
gradient de charge hydraulique, cette loi néglige les termes d'inertie dans les équations

complétes de NAVIER-STOKES.

V=-K, grad H (2.3)

avec,
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H . charge hydraulique ou potentiel hydraulique total (H=h + z}, [L],

z . cote du point considéré par rapport a un plan de référence, [L], 'axe z est orienté
vers le haut,

h . hauteur piézométrique ou pression exprimée en hauteur d'eau (h = Py ), [L),

w -

Py . pression d'eau, [M.L-2.72],

g . accélération de la pesanteur, [L.T-2],

K. . tenseur de conductivité hydraulique a saturation.

La loi de DARCY est analogue aux lois linéaires de comportement ou de transfert de la
physique, telles que: la "loi de Fick" ou le flux de matiére transportée est proportionnel au
gradient de concentration; la "loi de Fourier” dont le flux de conduction de chaleur est
proportionnel au gradient de température; la "loi d'Ohm" qui établit que le flux d'électricité est

proportionnel au gradient de potentiel électrique.

2.2.1.4. Equation de l'écoulement

La substitution de l'équation dynamique (2.3) dans l'équation de continuité (2.2)

permet de déterminer la forme générale de 'équation d'écoulement en milieux poreux saturés:

div (Es grad Hy+q, =0 (2.4)
ou encore :
o OH
Y 2K o |+g,=0 2.5)
ox, | 5 Ox;
avec,
Xi Xy o coordonnées spatiales,
K: : perméabilités a saturation.

i3
La résolution de cette équation d'écoulement nécessite la donnée de conditions initiales

et des conditions aux limites usuelles (charge hydraulique ou flux imposés). Elle se simplifie
pour un milieu homogéne et isotrope (K = K = C*)y:

q'
AH =--=% 2.6

A

Si de plus, il n'y a pas de source volumique, l'équation d'écoulement devient I'équation de

Laplace: AH =0 (ou A estle Laplacien).

Remarques :
1- L'introduction de la compressibilité du fluide, des grains solides et du milieu poreux
conduit & une équation d'écoulement plus générale pour les milieux poreux saturés

déformables, analogue a I'équation de la chaleur (HUMBERT, 1984) :
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div(K, grad H)=C, %‘? +q, 2.7)

avec,
o . : 1 . . s K
C, = pw”g(ﬁf -B, + ;] : coefficient d'emmagasinement spécifigue;

B¢ : compressibilité du fluide;
B : compressibilité des grains solides;
o : compressibilité du milieu poreux;

2- Sur un plan strictement théorique, la loi de DARCY, établie a partir des expériences
effectuées en régime permanent et pour un milieu poreux saturé [Vz—K‘,gTa—c?H] ne
s'applique qu'aux écoulements permanents. Dans le cas des écoulements transitoires, la loi
fondamentale de filtration doit avoir une forme qui tient compte des effets d'accélération
(CARLIER, 1972) :

V+a%—{t/=—!( gradHd (2.8)

Toutefois, il sera en général licite de négliger le terme d'accélération 3% dans les milieux
at

poreux. Par conséquent, la loi de DARCY peut étre considérée comme valable a chaque instant
t tout en tenant compte bien entendu de ce que la vitesse de filtration V et la charge
hydraulique H sont des fonctions non seulement des variables spatiales x, y, z, mais aussi du

temps t.

3- L'é¢quation (2.4), régissant les écoulements en milieux poreux saturés, n'est pas
suffisante pour la détermination du champ de potentiel hydraulique H (X, v, z) 4 un instant t
donné. En effet, la résolution exige la connaissance des conditions aux limites et en particulier
la position de la surface libre de la nappe d'eau ou de la zone saturée a chaque instant t. Cette
surface libre constitue une limite inconnue et variable du domaine de I'écoulement. L'équation
du mouvement dans le temps de cette frontiére mobile est alors nécessaire pour déterminer la
charge hydraulique dans toute la zone saturée. Il s'agit bien d'une résolution itérative des

écoulements.

2.2.1.5. Approche "traditionnelle" des écoulements en milieux poreux saturés
en présence de surface libre

Il découle de cette approche que la surface libre est non seulement une surface
isobarique particuliére, o régne la pression atmosphérique, mais aussi la limite supérieure du
domaine d'écoulement. Elle divise le milieu étudié en une zone de conductivité hydraulique
égale a la perméabilité & saturation K et une zone de conductivité hydraulique nulle ou par

conséquent, il n'y a pas d'écoulement (cf. figure 2.2).
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Surface libre : TRl R TR N TR | A

‘ & Tex ax Yy oy 7 oa:
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div(iKs grad HY+g, =0

[+) X

Figure 2.2. : Approche "traditionnelle” de 'écoulement en milieu poreux saturé incompressible.

L'équation du mouvement de la surface libre, soumises a des conditions de continuité,
s'écrit (SCHNEEBELL 1966; VAUCLIN, 1975):

oz oz
OH 7, -K: of n,—=+gq, (2.9)
Ox Ox © Oz ot

K;

En général, la résolution des écoulements transitoires en milieux poreux saturés limités par
une surface libre, s'effectue par étapes successives pour calculer le champ du potentiel
hydraulique H et les vitesses de mouvement de la surface libre. Pour un écoulement transitoire
a trois dimensions (X, y, z), en milieu poreux saturé, anisotrope de perméabilités principales,
K5, K}, K;, il faut résoudre le systéme d'¢équations aux dérivées partielles suivant :

div(Kg grad H)+q =0 (2.10)
et

ne§(%=Ki-(;—I}%+K;?£%~K5%§—q, 2.11)

Il est relativement difficile de résoudre par cette approche les problémes pratiques
aussi bien du point de vue analytique que du point de vue numérique du fait que I'une des
limites (la surface libre) est variable dans le temps et que la charge hydraulique H et la cote de
la surface libre sont interdépendants. Cette approche n'a pas ¢té retenue dans cette thése pour
I'étude des écoulements dans les matériaux poreux des structures réservoirs. Cependant, il est
possible sous certaines hypothéses, de ramener la résolution du systéme d'équations précédent

a celle d'une unique équation aux dérivées partielles.
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2.2.1.6. Hypothése de Dupuit-Forchheimer

Cette hypothése a été retenue dans le modele NAPP du code de calcul par éléments finis
CESAR-LCPC qui sera utilisé par la suite pour l'étude des écoulements dans les structures
réservoirs (cf. chapitres 4 et 5).

L'utilisation de I'hypothése de DUPUIT-FORCHEIMER, pour l'étude des écoulements dans les
matériaux poreux constituant la partie réservoir des structures poreuses, peut étre justifiée
dans la mesure ou les charges hydrauliques ou 1'épaisseur des nappes d'eau formées sont
faibles par rapport aux dimensions en plan de ces structures. En effet, I'utilisation de cette
équation par JACKSON et RAGAN (1974) et par RAIMBAULT (1989), pour {'étude des écoulements
monodimensionnels dans les structures réservoirs munies de dispositifs de drainage, semble
avoir donné satisfaction. Cette hypothése est moins justifiée au voisinage des équipements de
diffusion, de drainage et de régulation ou au voisinage de l'exutoire (rabattement ou

perturbations de la surface libre de la nappe).

L'hypothése de DUPUIT considere que, sur une verticale, la charge hydraulique est
constante et égale par conséquent a la cote de la surface libre. Cela revient a considérer que
I'écoulement est horizontal, donc a négliger la composante verticale des vitesses d'écoulement
et la courbure de la surface libre. Cette situation se présente fréquemment en hydrogéologie et
particuliérement pour les écoulements dans les nappes phréatiques peu profondes ayant un

substratum impermeéable et sensiblement horizontal. Cela revient a admettre que les vitesses
de filtration ont une direction sensiblement horizontale et que la variation OH st trés faible.

Il en résulte que la condition : H (x,y, z, t) =z, (X, y, t) qui, normalement, n'est valable que
sur la surface libre, garde sa validité en tout point du domaine saturé (nappe). Par conséquent,

la charge hydraulique H se trouve complétement déterminée, dans tout le domaine saturé, par

la connaissance & tout instant t de la cote de la surface libre z,. Les termes ZH , 97 sont
ox dy
dz, 7z,

1

respectivement remplacés par
x oy

Dans ces conditions et pour un milieu homogene et isotrope, 'équation du mouvement

de la surface libre s'écrit:

, 0H K, 3?H? +62H2—'
¢ ot 2| Ox? gy? _l

+q (2.11)

avec, q=4q;H: terme source ou débit par unité de surface, [L.T'l} .

Cette équation n'est plus seulement l'équation du mouvement de la surface libre, mais
bien I'équation aux dérivées partielles décrivant la totalité de [l'écoulement en régime
transitoire dans la zone saturée limitée par la surface libre. Cette équation est connue sous le
nom "d'équation de BOUSSINESQ" en régime transitoire et "d'équation de DUPUIT" en régime
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permanent (CHANG, 1972; HEFEZ et al., 1975, VAUCLIN, 1975; LU, 1994). L'hypothése de
DUPUIT-FORCHEIMER a été largement utilisée dans le domaine du drainage agricole (ZAIDI,
1986; LESAFFRE, 1988; ZIMMER, 1988).

Pour le cas plus général ou le milieu est anisotrope et tout en gardant I'hypothése de
DUPUIT-FORCHEIMER, l'écoulement en milieu poreux saturé, limité par une surface libre, est
modélisé par I'équation de diffusion suivante (VERRUUT, 1972; de MARSILY, 1981; HUYAKORN,
JONES et ANDERSEN,, 1986; DASSARGUES et al., 1991; DETAY et al., 1992; DAKHLAOUI et al.,
1996):

/ p X
=§-[T (x y. H) _——\1‘-7 (r 3. H) —”"} LT (x,_\v‘H) %,[—;1-)+ Y;L‘(x.‘_H)%:{J-Q—q (212)

A
o) o

T,y et T,, sont les composantes du tenseur de transmissivités, définies par:

T(U)—k K, (o d (2.13)

Zptlry)

Les K;; sont les composantes, en un point de la nappe, du tenseur de perméabilité, ou (i,)) € {x, y}et Z(x.y)

signifie I'équation du substratum de la nappe.

L'équation de diffusion (2.12) est utilisée dans le modeéle NAPP (cf. chapitres 4 et 5) du
code général de calcul par €éléments finis CESAR-LCPC (HUMBERT, 1984; HUMBERT, 1989; PIAU,
1991). Cette équation a été largement utilisée et discutée pour la modélisation des écoulements
en milieu poreux et notamment par des hydrogéologues (EMSELLEM et de MARSILY, 1971;
NEUMAN et WITHERSPOON, 1971; KUIPER, 1973; NEUMAN, 1973b; PIKUL et al., 1974, VAUCLIN et
al., 1976; GUREGHIAN, 1978; GAMBOLATI, 1993; VAN de GIESEN et al., 1994; Pl et HIELMFELT,
1994; ...).

2.2.1.7. Remarques

1- Dans la mesure ou les variations de la surface libre z; sont faibles par rapport a
I'épaisseur de la nappe, on pourra considérer celle-ci comme constante et égale a 1'épaisseur
moyenne H,, de la nappe, (zg = H). Dans ce cas et pour un milieu poreux homogene et

isotrope, 1'équation de Bousssinesq (2.11) devient:

n, 0Z

R 2% _az, +4 (2.14)
T ot - T

o, T = Kq.-Hp, = transmissivité du milieu poreux, [L2.T1].

Cette équation est analogue a 'équation de la "chaleur" bien connue par les physiciens, citée

ici pour mémoire car I'hypothése dont elle découle peut €tre justifiée en hydrogéologie et plus

(W3]
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particuliérement dans le cas des nappes peu profondes de surface libre sensiblement
horizontale mais elle n'est pas valable pour les structures réservoirs.

2- Un essai de modélisation des écoulements dans les matériaux alvéolaires
anisotropes tel que le NIDAPLAST (RAIMBAULT, 1987) est présenté en annexe 2.

2.2.2. Ecoulements en milieux poreux non saturés

Ce type d'écoulement peut étre rencontré dans le cas de vidange des structures
réservoirs par infiltration des eaux stockées dans la zone non saturée des sols supports ou au
cours de l'infiltration de la pluie a travers les revétements drainants de surface colmatés.

Les hypothéses retenues sont les mémes que celles adoptées au paragraphe § 2.2.1.1 , sauf que
les écoulements ne sont plus limités a la zone saturée et que les vides du milieu poreux ne sont
pas saturés en eau mais ils sont occupés par deux phases fluides non miscibles: I'eau et l'air.
Par conséquent, la teneur en eau 6 et la conductivité hydraulique K(6) sont variables et
dépendent du degré de saturation en eau du milieu poreux. La teneur en eau 6 est variable
dans le temps et dans l'espace, 8(x, y, z, t).

Il existe plusieurs descriptions des écoulements en milieu poreux non saturé et leur
modélisation est basée généralement sur une approche polyphasique (FREMOND et NICOLAS,
1990; NICOLAS, 1992) ou monophasique. Dans la suite de cette thése, seule l'approche
monophasique sera étudiée. Dans ce cas, l'air est identifi¢ & une phase continue avec
l'atmosphére, cela revient a étudier I'écoulement d'un seul fluide (l'eau) dans un milieu
polyphasique & teneur en eau variable. En effet, les dimensions des pores des structures
poreuses permettent un passage facile de l'air dont la pression est en équilibre avec celle de

I'atmosphere.

2.2.2.1. Equation de continuité

Le principe de conservation de la masse permet d'écrire pour un fluide incompressible:

S a7y =g (2.15)

2.2.2.2. Equation dynamique

L'écoulement de la phase liquide (eau) est régi par la loi de DARCY généralisée aux
milieux poreux partiellement saturés d'eau (RICHARDS, 1931; CHILDS, 1969). Elle exprime que

le flux volumique d'eau est proportionnel au gradient hydraulique:

V =-K(0) gradH (2.16)
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I={ (8) = K,.(8). —1{_; : tenseur des conductivités hydrauliques non saturées, [L.T-],
Esn : tenseur des conductivités hydrauliques & saturation, [L.T-!],
K, (©) : perméabilité relative, fonction de la teneur en eau, [L.T1],

K (6) = ,E) avee, 0 < K(B) <1

; .

H=h+z : charge hydraulique totale, {L];
h : équivalent & un terme de pression interstitielle exprimée en hauteur d'eau ( po Pu_ ) , [LY;
z(x,y) : potentiel gravitaire (Paxe OZ est orienté vers le haut), [L].

2.2.2.3. Equation d'écoulement en milieux poreux non saturés : Equation de
Richards

La substitution de I'équation dynamique (2.16) dans l'équation de continuité (2.15)
permet de déterminer l'équation dite d'écoulement pour les milieux poreux partiellement

saturés en eau:

? = div(K.©) K. gradH)+q, 2.17)

4

Si l'on suppose que le milieu poreux peut étre représente a I'aide des relations univoques en

fonction de la teneur en eau h(®) et K(6) (absence du phénoméne d'hystérisis), le terme

capacité capillaire peut étre définie ainsi: [l'c(,,):?ﬁ} . L'introduction de ce terme dans
oh

I'équation d'écoulement (2.17) permet d'obtenir I'équation connue de Richards qui a ét¢
largement utilisée pour I'étude des écoulements et des transferts de matiéres dans les milieux
poreux non saturés (VACHAUD, 1968; SMITH et WOOLHISER, 1971; GIESEL et al., 1973; PARLANGE
et al., 1977; GUPTA et al,, 1977; AKAIT et al., 1979; HUYAKORN et al., 1986; ROSS, 1990; McCORD et al.,
1991; EL-KADI et al,, 1993; MOSE et al., 1993; TSAI et al,, 1993; PARLANGE et al., 1994 ; HUANG et al.,
1994; EL-HAMES et al., 1995):

Cihy % = div{K, () ;s gradin + z)]+q,- (2.18)
ou encore
oh P ah+z)) |
Cimy—=» — > K, (0 K}; ——= |+g¢; 2.19
e Ei:ax,.[zj: SRR ANrrS J E @19

La capacité capillaire C(h) de dimension [L-'] exprime pour un milieu poreux donné,
sa capacité d'emmagasinement ou de libération de l'eau, suite 4 une variation de pression.
Le modéle de Richards (2.18), permettant 1'étude des écoulements en milieux poreux saturés
et non saturés (FREEZE, 1971; VACHAUD, 1971; LUTHIN et al., 1975; FRIND et al, 1978;
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HAVERKAMP et VAUCLIN, 1979; WARRICK et al., 1990; PANICONI et al., 1991; BARRY et al., 1992;

GOVINDARAJU et al,, 1993), peut étre ramené a une forme plus classique, en introduisant une
nouvelle variable adimensionnelle [ pe,-xe % ] appelé "coefficient de diffusivité"
8

(VACHAUD, 1968; PHILIP, 1969; GARDNER et al., 1970; AHUIJA, 1973; WARRICK et al., 1979; RUSSO et
al., 1991; KHANBIL VARDI et al., 1993; HILLS et WARRICK, 1993; WATSON et al, 1995):

dK(9) 0

A 2.20
Pl (2.20)

?8% = div[g(e) grad((;\)] +

]5 {0) désigne le tenseur de diffusivité capillaire.

Le modéle de Richards a été adopté dans le module NSAT du code de calcul par
éléments finis CESAR-LCPC, qui permet de simuler les écoulements en milieu poreux saturé et
non saturé. Le modéle NSAT peut étre utilisé pour 1'étude et la simulation de la vidange des

structures réservoirs par infiltration dans le sol support.

2.2.2.4. Application de ['équation de Richards a l'écoulement en milieu
poreux en présence de surface libre

Le formalisme de Richards [équation (2.18)] avec la variable charge hydraulique H ou
pression d'eau h, permet de décrire les écoulements en milieux poreux saturés et non saturés,
en régime transitoire ou permanent. En effet, la charge hydraulique varie d'une fagon continue
dans tout le domaine de I'écoulement, que ce soit dans la zone saturée ou non saturée (cf.
figure 2.3). Cette approche tient compte de la continuité des transferts d'eau entre les zones
saturée et non saturée, la surface libre étant tout simplement l'isobare nulle. Lorsque le milieu
étudié comporte une zone saturée, la teneur en eau devient constante et est égale a la teneur en
eau a saturation (8 = ), dans cette zone, par conséquent, la capacité capillaire s'annule
[Cin =0] et la conductivité hydraulique est égale a la conductivité hydrauligue a saturation
(K@) = Ky). Ce qui permet de retrouver ['équation (2.4) régissant les écoulements en milieux
poreux saturés.

L'avantage de cette approche compléte est qu'une équation umique (modele de Richards
[2.18]) est valable dans tout le domaine de I'écoulement en saturé et en non saturé. Dans cette
€quation, la variable h (pression exprimée en colonne d'eau) est positive dans la zone saturée
et négative dans la zone non saturée. Il résulte de ce qui précéde que I'équation de Richards

permet de représenter 'évolution d'un front d'infiltration.
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'7 // Zo/ne non saturée ,%/Zl;%xchal{'/ |
47 /’/}/// 7 ¢ L g + /////

ur a{e (lﬁre/ /// Ctay ’y dr [!&,(m K, gmdlhn)] & / Z
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=
-

ne saturée {E£q. de Richar
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Figure 2.3. : Application de I'équation de Richards aux écoulements en milieux poreux en présence de

surface libre,

L'équation de Richards est fortement non linéaire compte tenu des variations
importantes que subissent la perméabilité K(6) et la capacité capillaire C(h) en fonction de la
teneur en eau, en hydraulique des milieux poreux non saturés. Sa résolution nécessite la
connaissance des caractéristiques hydrodynamiques du milieu et des conditions initiales et aux

limites régnant sur les frontiéres géométriques.

2.2.2.5. Remarque

Entre I'approche compléte de Richards [équation (2.18)], valable dans tout le domaine
de I'écoulement et qui, au niveau formalisme mathématique ne distingue pas les zones saturée
et non saturée et I'approche "traditionnelle", basée sur le couplage de I'équation d'écoulement
dans la zone saturée et 'équation du mouvement de la surface libre tout en négligeant les
transferts d'eau dans la zone non saturée, PIKUL et al. (1974) et VAUCLIN (1975) distinguent une
approche intermédiaire qui consiste & traiter séparément les deux zones puis & les coupler au

niveau de la surface libre tout en tenant compte des transferts d'eau entre ces deux zones.

2.2.2.6. Vidange des structures réservoirs par infiltration dans le sol support

Au cours de l'infiltration d'eau dans un milieu poreux a teneur en eau initiale uniforme,
égale 4 0, , il existe, dans la zone non saturée, deux domaines trés différents, séparés par une
frontiére mobile f(t) connue sous le nom de "front d'infiltration”. Par définition, ce front f(t)
passera par un point M (x, y, z) a l'instant ou la teneur en eau © ou la pression h

commencent & varier en ce point. Tant que le front d'infiltration f(t) n'a pas atteint la zone
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saturée, le volume d'eau infiltré est uniquement stocké dans la zone non saturée. Dans ce cas,

a tout moment, le volume d'eau infiltré est donné par l'expression (PHILIP, 1969; KHANJI, 1975) :

Volume d'eau infiltré = HJ. 0-0 Jdvdydz = s”q,(r) dz dt (2.21)
Xy
avec,
q; ()  : source volumique ou débit d'infiltration par unité de volume, [T-1],
S - surface du domaine sur laquelle il y a infiltration d'eau, ¢_ J’J‘ didy (L2},

Xy

A partir du moment ou le front d'infiltration atteint la zone saturée, I'accroissement du
stock d'eau par infiltration d'eau provoque d'une part, une remontée de la surface libre, et par
conséquent la recharge de la nappe d'eau et d'autre part, une humidification de la zone non
saturée.

Le transfert d'eau dans les milieux poreux saturés et non saturés et en particulier
I'infiltration d'eau, peut étre modélisée par I'équation de Richards (2.18) exprimée en pression
ou en charge hydraulique (variables continues) qui tienne compte de la continuité des
transferts d'eau de la surface du milieu poreux jusqu'a la nappe d'eau. Sa résolution donne le
champ de pression dans tout le domaine d'écoulement (PHILIP, 1969; WARRICK, 1991; ZAIDEL et
RUSSO, 1992; BARRY et al,, 1992). Elle permet également de résoudre les écoulements en milieux
poreux stratifiés.

A titre d'exemple l'application de l'approche de Richards a l'infiltration d'eau dans le plan
vertical (X, z), d'un milieu poreux dont nous ne considérons que les directions principales
d'anisotropie, conduit au "medéle du bilan local”, puisqu'il exprime la loi de conservation de
la masse d'eau dans un éiément de volume du milieu poreux, et qui est décrit par 1'équation de

P'infiltration suivante:

Y
—+1 lj+q (t) (2.22)

Apres quelques développements, cette équation peut s'écrire également ainsi :

2 2 { A )
C(k)i@:K »Z B H  dK, (k) Oh 3H a b, dK,(h) a_hi%HJJ,q’(,) (2.23)
dh ox ox dh 52

Ce formalisme dit "modéle décomposé’ fait apparaitre les aspects diffusif et convectif

du mouvement de 'eau dans le milieu poreux. L'aspect diffusif est représenté par le terme

‘ K (hy 2 K. h] L'aspect convectif est représenté par le terme f’ dK. () oh(0h ) et
8 g I\ dh )8z ta» J
Ie terme | 9. dK. () ok
|_K (h) Tdn ox
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D'aprés NEUMAN (1972), cité par KHANIJI (1975), le phénomene d'infiltration dans un sol
relativement sec est caractérisé par une variation spatiale trés brutale de la teneur en eau au
voisinage du front d'infiltration f(t). Les vanations correspondantes des paramétres K(h), C(h)
et des variables h et 8 peuvent produire. lors de la résolution de I'équation d'infiltration non
linéaire (2.22), des instabilités numériques, de grandes erreurs de troncature et peuvent
conduire aussi a de sérieuses difficultés dans la procédure de démarrage des résolutions
numériques.

C'est pour atténuer ces trés fortes variations et faciliter la procédure de démarrage que
beaucoup d'auteurs (RUBIN, 1968; VAUCLIN, HAVERKAMP et VACHAUD, 1979, GOTTARDI et
VENUTELLIL, 1992; BASHA, 1994; SUBIA et al., 1994) ont utilisé la transformation de KIRCHOFF

basée sur le changement de fonction par l'introduction de la fonction intégrale U(h) appelée
h

potentiel d'écoulement et définie ainsi: y) = IK<h y.dh - ou h, représente la pression
h

o

arbitraire de référence, choisie de maniére a ce que la nouvelle variable U(h) soit toujours
positive dans le domaine considéré. Cette nouvelle fonction représente l'aire hachurée
représentée ci-dessous (cf. figure 2.4) sur la courbe K(h). Ce qui conduit au modéle de
KIRCHOFF:

du *u u

Fy)—=—+
(u)él ox?® 0z°

16w g0 (2.24)
Oz

ou les coefficients F(u) et G(u) sont donnés par les expressions suivantes:

=L@ _C® ot Gy = KD
K(hydh  K(h) K(hy dh
AK(h)
Ks
e —__3h
0 ' Pression
Figure 2.4. : Représentation schématique du potentiel d'écoulement U(h).

45



Mohamed DAKHLAOUI

2.2.2.6.1. Cas particulier: Infiltration sous une charge constante

PHILIP (1969), a développé une solution quasi-analytique, en monodimensionnel, pour

des conditions initiales et aux limites draconiennes :

- pour t=0 et z>0 6=06;, ou h=h
(2.25)
- pour t>0 et z=0 : 6 =6, ou h=h,

Ces conditions correspondent physiquement a une infiltration d'eau sous une charge
constante, dans un milieu poreux semi-infini. En effet, PHILIP (1957, 1969) a montré que pour la
phase initiale de l'infiltration, la solution de J'équation de Richards en monodimensionnel
suivant la direction z | ¢, oh _ “:”_ LKy o A, 7 m] soumise a ces conditions aux limites

a1 ozt Oz |
(2.25) prend la forme d'un développement en série de Je
n y )
20,0=Y fi(8).t" (2.26)

i=1
Les coefficients fi(8), fonctions de la teneur en eau, sont solutions d'un ensemble d'équations
différentielles (PHILIP, 1969). La fonction z(#, t) représehte I'avancement vertical dans le temps
de la teneur en eau ©.

L'utilisation d'une solution analytique ou quasi-analytique est intéressante car elle
permet au physicien ou au modélisateur d'obtenir un ordre de grandeur des variables
recherchées et d'évaluer le degré de validité des différents schémas numériques adoptés dans

la résolution de l'équation d'infiltration.

2.2.3. Limites de validité de la loi de DARCY

Les matériaux poreux constituant les structures réservoirs sont souvent caractérisés par
des perméabilités assez élevées. En effet, la perméabilité des revétements drainants est
d'environ 1 cny/s et celle des matériaux poreux constituant la couche réservoir des structures
poreuses (tel que du concassé ou du gravier de granularité 10/80) est de l'ordre de 10 cm/s et
peut atteindre jusqu'a 1 mvs. Il s'agit d'un milieu poreux trés ouvert et tres perméable
(RAIMBAULT et METOIS, 1992). Devant cette particularité, il est intéressant de discuter de la
validité de la loi de DARCY dans ce milieu poreux particulier ou les vitesses d'écoulement
risquent d'étre élevées et ou les forces d'inertie risquent d'étre non négligeables devant les
forces de viscosité ou de frottement.

L'écoulement d'un fluide dans un milieu poreux est un phénomeéne extrémement complexe.
Cette complexité est due a la tortuosité, & la géométrie et a l'arrangement des pores. D'ot la

difficulté d'une solution analytique.
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La loi de DARCY n'est valable en toute rigueur que si I'écoulement est permanent et
laminaire dans un milieu poreux saturé. Ainsi, HILLEL (1984) note que la validité de cette loi
n'est pas universelle pour toutes les conditions d'écoulement. La seule justification des
différentes généralisations de la loi élémentaire expérimentale de DARCY, établie en régime
permanent pour un milieu poreux homogéne, isotrope et saturé en eau, tout en négligeant les
forces d'inerties, est en fait 'expérience. De MARSILY (1981) constate que les calculs réalisés a
'aide de la loi de DARCY généralisée s'accorde bien avec l'expérience des écoulements en
milieux poreux usuels (sol, limons, sables, etc.). Cependant, pour des trés faibles gradients
hydrauliques (notamment pour des milieux poreux de texture trés fine tels que les argiles
compactes) comme pour des forts gradients hydrauliques (cas des sables grossiers et des

graviers), il y a une certaine divergence par rapport a la loi de DARCY.

2.2.3.1. Du coté des faibles valeurs du gradient hydraulique

Dans le cas des sols de texture trés fine tels que les argiles compactes, les forces
capillaires ou d'adsorption sont trés importantes et la loi de DARCY n'est applicable que pour
des gradients hydrauliques supérieures a un certain seuil i, (cf. figure 2.5). En effet, selon
SWARTZENDRUBER (1968) et de MARSILY (1981), en dessous d'une certaine valeur i, du gradient
hydraulique, il n'y a pas d'écoulement et la perméabilité est nuile. Entre i, et 1;, la relation
entre la vitesse de filtration et le gradient hydraulique n'est pas linéaire. Au-dela du seuil i;, la
loi de Darcy est donnée par la formule: V = K(i - 1,). Les valeurs de i, , 1, et i, sont étroitement
liées a la nature et a la structure du milieu poreux. Le cas de trés faibles gradients
hydrauliques est rarement rencontré dans les cas pratiques ou dans les milieux poreux usuels

et encore moins dans les structures réservoirs, ce cas est discuté ici pour mémoire.

Loi de DARCY

Loi reelle

° i 2 i i = grad H

Figure 2.5. : Relations vitesse-gradient hydraulique pour les écoulements non Darcien du coté

des faibles gradients hydrauliques, d'aprés de MARSILY (1981).
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2.2.3.2. Du coté des fortes valeurs du gradient hydraulique

Au fur et a mesure que la vitesse d'écoulement augmente, particuliérement dans les
milieux poreux composés de pores de grandes dimensions (sables grossiers ou graviers par
exemple), I'apparition des tourbillons "turbulents” contribue a la "dissipation” d'énergie: le
gradient de potentiel hydraulique devient moins efficace a engendrer un écoulement (cf. figure
2.6) et il y a déviation par rapport a la loi linéaire de DARCY. Selon BEAR (1987) et d'apreés les
expériences menees par SCHNEEBELI (1966), la loi de DARCY reste valable jusqu'a un nombre
de Reynolds limite compris entre 1 et 10 (cf. figure 2.6). Au-dela, la loi de filtration diverge
progressivement de la loi linéaire de DARCY. Cette limite a été largement discutée par
plusieurs chercheurs (SCHNEEBELLI, 1966; CHAUVETEAU et THIRRIOT, 1967, SWARTZENDRUBER,
1968; PHILIP, 1969; de MARSILY, 1981; HILLEL, 1984; BEAR et VERRUUIIT, 1987; ...). Le critére
quantitatif adopté pour déterminer cette limite et pour l'appréciation du régime d'écoulement
(laminaire ou turbulent) est le nombre de Reynolds R , qui exprime le rapport des forces

d'inertie aux forces de viscosité :

q=ld (2.27)
v
avec,
\Y% : vitesse de filtration (ou vitesse de Darey), [LT!],
v : viscosité cinématique, [L2T-1],
d : diamétre caractéristique ou effectif des pores, [L].

Ce diamétre caractéristique d est souvent assez mal défini. Plusieurs auteurs [de MARSILY
(1981), BEAR et VERRUIT (1987)] utilisent un diamétre moyen des grains, ou diamétre efficace
d,, (10 % du poids des grains ont un diamétre inférieur a d,;). COLLINS (1961), cité par de
MARSILY (1981), suggere l'utilisation de la formule suivante : d = | o0 Kk représente la

3

perméabilité intrinséque du milieu poreux et n représente la porosité des matériaux.

VA
Loi de DARCY .~

Loi réelle

o>
grad H

Figure 2.6. : Domaine de validité de la loi de DARCY en milieu poreux, d'aprés BEAR et al. (1987).
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L'adoption d'une certaine analogie entre le milieu poreux et les tubes capillaires a
conduit certains auteurs a attribuer la déviation par rapport a la loi de DARCY uniquement a la
turbulence. Cependant, dans un tube rectiligne, la loi des pertes de charge cesse brusquement
d'étre linéaire lorsque la turbulence apparait. le régime d'écoulement cesse d'étre laminaire et
devient turbulent. Selon SCHNEEBELI (1966), L'effet de I'inertie en milieu poreux se fait sentir
graduellement, ce qui explique l'absence de toute singularité dans la courbe des pertes de
charge.

CHAUVETEAU et THIRRIOT (1967), PHILIP (1969) insistent sur le fait que, pour les grandes
valeurs du nombre Reynolds et jusqu'a une certaine limite, le régime d'écoulement en milieu
poreux n'est pas turbulent, il reste laminaire mais devient non linéaire sous l'effet des forces

d'inertie.

Pour tenir compte des effets d'inertie en milieu poreux, FORCHEIMER (1903), cité par
CHAUVETEAU (1965), CARLIER (1972) et ELORZA et al. (1986), suggere d'utiliser une loi
empirique de la forme:

grad H= oV + B.V? (2.28)

Le terme o.V représente les pertes de charge dues au frottement visqueux sur les parois de la

matrice poreuse, et le terme V2 représente les pertes de charge dues a l'inertie du fluide
(dissipation d'énergie cinétique dans les pores. Il s'agit de pertes de charge analogues a celles
observées dans les coudes et les convergents-divergents des tubes), (de MARSILY, 1981).
WHITE (1935) et MISSBACH (1937), cités par CHAUVETEAU (1965) ont proposé la formulation
sutvante :

grad H=aV"™ (2.29)

avec, a,petm : coefficients empiriques dépendant du milieu poreux (1 <m <2).

Des études expérimentales menées par LINDQUIST (1933), cité¢ par SCHNEEBELI (1966),
ont montré que les effets d'inertie sont plus importants pour un massif de grains anguleux que

pour un massif poreux formé de grains sphériques.

En conclusion, & l'exception des milieux présentant des macropores, des milieux
fracturés ou karstiques et a I'exception du voisinage immédiat des singularités, ot il y a une
forte déformation de la nappe d'eau et ou les gradients hydrauliques sont forts (exutoire,
ouvrages de diffusion et de drainage, etc.), la loi de DARCY est une excellente approximation
de I'écoulement en milieu poreux pour les faibles nombres de Reynolds pour lesquels I'effet
d'inertie est négligeable, mais lorsque la vitesse augmente, cette approximation devient de
moins en moins bonne. Le nombre de Reynolds limite est mal défini, ce dernier dépend de la

nature du milieu poreux et de l'erreur acceptable en appliquant la loi de DARCY. Cette limite
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ne peut d'ailleurs pas étre universelle et unique, car, d'une part il n'y a pas de similitude
géométrique parfaite entre tous les milieux poreux et d'autre part le nombre de Reynolds
utilisé est fondé sur la vitesse fictive et le diamétre des grains et non pas sur la forme exacte

des pores.

En pratique, la loi de DARCY est considérée comme valable si le nombre de Reynolds
en milieu poreux est inférieur & une limite comprise entre 1 et 10, dans ce cas, l'écoulement est
purement laminaire a l'intérieur des pores (de MARSILY, 1981).

De 10 2 100 commence un régime de transition appelé encore régime laminaire non linéaire
ou les effets d'inertie ne sont plus négligeables et la loi de DARCY ne s'applique plus.
Au-dela de 100 le régime d'écoulement est turbulent a l'intérieur des pores, et la loi de DARCY

s'applique encore moins.

2.2.3.3. Validité de la loi de Darcy pour les structures réservoirs

Pour discuter de la validité de la loi de DARCY pour les écoulements dans les matériaux
poreux constituant les structures réservoirs, il est intéressant d'évaluer les gradients
hydrauliques limites. En effet, I'adoption d'un nombre de Reynolds limite (R, = 10) permet

de déterminer ces gradients hydrauliques limites & partir de la formule suivante :

_9{ Y

lim
(grad H) = KL (2.30)
aveg,
K : perméabilité ou conductivité hydraulique, [LT-1],
v : viscosité cinématique, [L2T!], (v = 1,2*100 m%/s, 3 15°C).

& Pour les matériaux poreux constituant les revétements drainants (enrobés drainants
0/10 ou 0/14), de diamétre caractéristique d,, compris entre 1 mm et 6 mm, avec 20 % de
porosité et une conductivité hydraulique d'environ 1 cm/s, le gradient hydraulique limite est
trés élevé, il est compris entre 20 % et 120 % . Dans ce cas, la loi de DARCY est bien
applicable méme pour des forts gradients hydrauliques.

O Cependant, ceci est moins vrai pour les autres matériaux de perméabilité plus
importante constituant la couche de base ou le réservoir poreux tels que des matériaux non liés
(gravier ou concassé 10/80) dont le diamétre caractéristique est d'environ 20 mm (PINEAU,
1988), & forte porosité de 30 4 40 % et dont la perméabilité est voisine de 10 cm/s. Dans ce cas,
le gradient hydraulique limite est de 0,6 % (ou 6 mm/m). Cette limite peut étre encore plus
faible si la perméabilité est plus importante (pour K = 1 m/s, le gradient limite se réduit a 0,6

mm/m). Cette limite est trés faible et peut étre dépassée facilement notamment au voisinage
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des singularités (exutoires, ouvrages de régulation, de diffusion ou de drainage), ou il y a
déformation ou rabattement de la nappe d'eau.

@& Pour les graves bitumes ou les bétons poreux (0720 ou 0/30), de diamétre
caractéristique 1,4 mm, avec 20 & 30 % de porosité et d'une perméabilité qui varie de 1 a 5
civs, le gradient hydraulique ne doit pas dépasser 17 % (17 cm/m), pour que la loi de DARCY

reste applicable.

Les simulations des écoulements réalisées a l'aide du modéle numérique
monodimensionnel PORE basé sur la loi de DARCY (RAIMBAULT et GAUTHIER, 1987),
comparées a des essais d'infiltration d'eau par arrosage réalisés sur une dalle de 7 m? de grave
bitume drainante (0/20), de perméabilité proche de 1 cm/s et d'une porosité efficace de 15 % ,
(MOUTIER, 1984) ont donné une bonne approximation des écoulements dans ce milieu poreux

particulier (cf. figure 2.7).

A Q (1/h)
mesures
— =~ == modéle PORE
(loi de DARCY)
400
3¢
200
100
0 —+ - +

Temps {(mn)

Figure 2.7. : Comparaison des débits calculés par la loi de DARCY et mesurés au cours d'une infiltration

d'eau dans des graves bitumes (0/20), d'aprés RAIMBAULT et GAUTHIER (1987).

En conclusion, la loi linéaire de DARCY reste valable et d'une précision suffisante pour
simuler les écoulements dans les matériaux poreux constituant les structures réservoirs (cf.
chapitres 4 et 5) sous réserve d'éviter les fortes valeurs des gradients hydrauliques notamment

au voisinage immédiat des exutoires ou des singularités.
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2.2.3.4. Les écoulements préférentiels dans les milieux poreux

Pour modéliser les écoulements dans les milieux fracturés ou fissurés ou dans les

matériaux poreux hétérogénes présentant de grands macropores et des agrégats (tels que les
sols agricoles tissés par des racines végétales ou par des verres de terre, etc.), ou il y a des
écoulements préférentiels non Darcien a des vitesses trés importantes, engendrant parfois des
instabilités dynamiques (situations de non équilibre physique) ou des turbulences, plusieurs
auteurs (PHILIP, 1968a; PHILIP, 1968b; DOUGHERTY et BABU, 1984; GERKE et VAN GENUCHTEN,
1993a; ZIMMERMAN, 1993; BAI et al., 1993) ont utilisé l'approche "Double Porosité"” ou en
anglais “Dual Porosity".
L'idée centrale de cette approche est de considérer que ces milieux poreux hétérogénes
peuvent étre séparés en deux régions distinctes ou deux systémes de pores (macropores et
microspores contenus dans les blocs de matrices). Chaque région est traitée comme un milieu
homogéne avec des propriétés ou des paramétres hydrauliques différents.

Pour décrire les vitesses d'écoulement dans les fractures ou les macropores, CHEN et
WAGENET (1992) font l'analogie entre les écoulements dans les macropores et les écoulements
a ciel ouvert dans des petits canaux ou des conduites et suggérent 'utilisation des formules de
CHEZY ou de MANNING-STRICKLER pour un régime d'écoulement non laminaire. GERMANN et
BEVEN (1985) proposent l'approche de l'onde cinématique pour décrire les écoulements dans

les fractures ou les macrospores.

Cette approche "Double Porosité” n'a pas €té retenue dans cette thése. Cependant, elle
peut étre utilisée éventuellement pour modéliser les écoulements dans les structures réservoirs

équipées de systémes de diffusion et/ou de drainage d'eaux pluviales.

Pour approcher 'hétérogénéité et la variabilité spatiale des milieux poreux, de leurs
structures et de leurs propriéiés hydrodynamiques (perméabilité, porosité), plusieurs auteurs
ont utilisé des outils géostatistiques tels que les modeles stochastiques en hydrogéologie (de
MARSILY, 1993; NEUMAN et ORR, 1993; GRANT et al., 1991; POLMANN et al., 1991, REHFELDT et al,,
1992; SUN et YEH, 1992; CARRERA et al, 1993; KEIFER, 1993; MILLY, 1993; SATISH et al., 1994;
HATHHORN et al.,, 1994; NACHABE et MOREL-SEYTOUX, 1995).

GRESILLON et al. (1993) ont étudié Ja variabilité de l'infiltration a I'échelle de la parcelle ou

d'un bassin ainsi que le réle de la couverture végétale.

2.2.4. Effet du colmatage des revétements drainants sur l'infiltration d'eau

La structure des revétements drainants des structures réservoirs joue un role
déterminant dans le contrdle de l'infiltration des eaux pluviales. Le colmatage superficiel de

ces revétements drainants, di a l'arrivée des particules de terre ou des eaux pluviales chargées
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de particules polluantes, peut au bout d'un certain temps se traduire par la formation d'une
"crofite" de faible épaisseur, si un entretien efficace n'est pas prévu. Ce "filtre" ou cette
"crolte" réduit la perméabilité de ces matériaux poreux et a un effet de "résistance

hydraulique" a I'écoulement.

Un milieu poreux encrotité peut étre considéré comme un milieu poreux stratifié¢ et de
ce fait, le transfert d'eau dans ce milieu peut étre modélisé par le modéle continu de RICHARDS
(2.18), exprimé en termes de pression pour assurer la continuité au niveau de l'interface
crolite-milieu poreux de dessous. Dans ce cas, la modélisation de la crofite revient simplement

a simuler une couche de faible perméabilité.

La deuxiéme approche adoptée par AHUJA (1975), TOUMA (1992) et ZAYANI et al. (1992)
pour modéliser l'infiltration d'eau dans les sols avec une crofite en surface, suppose que l'effet
de cette crolte intervient au niveau des conditions aux limites et plus précisément au niveau
de la condition aux limites mixte (condition de type CAUCHY) dite aussi condition d'échange &
I'interface crofite-milieu poreux, considérée comme la limite géométrique du milieu poreux
modélisé. Avec I'hypothése cruciale de saturation instantanée de la crofite, le flux vertical q;, a
I'interface crolite-milieu poreux, est évalué a partir de la loi de DARCY (ZAYANI, 1987; TOUMA,
1992):

pour,t >0 et z=0 q,—c(:):—K(h)%=[he"(')+;i:_hic(‘)] 2.31)
avec,

q;.(t) : flux (par unité de surface) entrant dans le milieu poreux a travers la crofite saturée, [LT-1],

R . résistance hydraulique de la crotite de dimension [T], [ R, = %)

e, : épaisseur de la crofite, [L],

K (h) : conductivité¢ hydraulique de la croiite saturée, [LT!1,
he(t) : pression extérieure a la surface de la croute, [L],

h,(t) : pression a I'interface crodte-milieu poreux, [L].

Selon HILLEL et GARDNER (1970), le terme résistance hydraulique a pour origine
I'analogie avec le flux de courant traversant une résistance électrique. Le terme "conductance

hydraulique" est parfois utilisé pour désigner 'inverse de la" résistance hydraulique”.
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2.3. MODELISATION DES ECOULEMENTS DANS LES OUVRAGES DE
DIFFUSION ET DE DRAINAGE DANS LES STRUCTURES RESERVOIRS

La description usuelle des écoulements dans les ouvrages de diffusion, de drainage et
de régulation du débit des eaux pluviales dans les structures réservoirs repose essentiellement
sur deux principes fondamentaux de la physique: le principe de conservation de la masse,
décrit par l'équation de continuité, et le principe de conservation d'énergie ou des quantités de
mouvement, illustré par le théoréme de BERNOUILLI, en régime permanent, et par les

équations de NAVIER-STOCKES simplifiées, en régime transitoire.

2.3.1. Ecoulements a ciel ouvert transitoires: Systéme de Barré de saint
Venant

L'application des deux grands principes physiques de la conservation de la masse
(continuité) et de la conservation de la quantité de mouvement des particules fluides (équation
dynamique), permet d'aboutir & une formulation mathématique des écouiements transitoires a
ciel ouvert des fluides incompressibles. En se basant sur les quatre hypothéses fondamentales
suivantes, le modeéle de Barre de Saint Venant permet de représenter ces écoulements:

1- L'écoulement est monodimensionnel (suivant l'axe x) et seule la vitesse moyenne
V(x,), est prise en compte, pour chaque section d'écoulement S(x,t),

2- la répartition des pressions est supposée hydrostatique et les éventuelles accélérations
verticales sont supposées négligeables,

3- les pertes de charge par turbulence, par viscosité et par frottement sont représentées
par une perte de charge globale, J(x,t).

4- la pente du radier est supposée suffisamment faible et les filets liquides paralléles au
fond. Dans ce cas, les effets de courbure sont négligeables et les trajectoires de ces filets

deviennent rectilignes et paralléles entre elles.

2.3.1.1. Equation de continuité

L'équation de continuité pour un écoulement monodimensionnel d'un liquide
incompressible peut étre exprimée ainsi:

os é
s, 09 _ (232)
ot ox
avec, Q . débit transitant a travers la section d'écoulement S, [L3.T-1],
q; : débit par unité de volume de longueur apporté (ou prélevé s'il est négatif), [L2.T-11.
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2.3.1.2 Equation dynamique

Les équations générales du mouvement d'un liquide réel (équations de NAVIER-
STOCKES) s'obtiennent en équilibrant le systeme de forces agissant sur une particule fluide de

masse unité.

. R,
—l-.gradp:Fny+v.AV—q§—S— (2.33)

w

- force extérieure: —g = —grad(g.z) (force de pesanteur, z est orienté vers le haut),

- force de pression: 1 _oox
pv

- force d'inertie résultant du mouvement des particules fluides: -7y,
- force de viscosité: |, Ay - B A7 -

Pu

¥

- force due & la dissipation d'énergie par des apports ou des pertes d'eau: g e

avec, Vv . viscosité cinématique du fluide, [L2T-1]
m . viscosité dynamique du fluide, [ML1T-1],
P : pression d'eau (p = p,,-g.h). [MLT2],
Y . accélération, [LT2};, ¥ = %

Si les forces de viscosité et les forces de frottement par unité de masse du liquide sont
représentées par un terme global 7 (v.AV = ~f), I'équation de NAVIER-STOCKES (2.33) pour

un liquide incompressible dans le champ de la pesanteur devient:

Ve g gadH-F-q.~ (2.34)
dt S
o,
Y% : vitesse d'écoulement, [LT"1],
H . potentiel hydraulique ou charge hydraulique totale (H = h + z),{L],
h . pression exprimée en hauteur d'eau, [L].

En assimilant la trajectoire des filets liquides & l'axe x dans un repére cartésien
(trajectoires rectilignes suivant l'axe x), la projection de 1'équation vectorielle (2.34) sur cet

axe permet de retrouver I'équation dynamique en écoulement transitoire et a ciel ouvert:

oV oV oh V ,
— 4V ——tg—=gU-J)-gq,.= (2.35)
ot Ox Ox S
avec,
1 : pente du radier [, __ 2z}, [L/L],
Ox

J : représente les pertes de charge par frottement et par viscosité du ﬂuide( J= s ], [L/L).

g
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La perte de charge unitaire J peut étre évaluée a l'aide de la formule empirique de MANNING-

STRICKLER:
V=K, R J" (2.36)
avec,
K : coefficient empirique de MANNING-STRICKLER [L/L]
Ry : rayon hydraulique de la section considérée [L], Ry = E-— = se'-.c.tio‘n mouillée
P, périmeétre mouillé

2.3.1.3. Modéle de BARRE de SAINT VENANT

Le systéme de Barre de Saint Venant est composé de I'équation de continuité et de

I'équation dynamique décrites ci-dessus (VEN TE CHOW, 1959):

as 00,

Y (x,t)+ ~a—x—(x,t) =q,;(x.1) 2.37
et

A 7

%I:;(x,t) +V (x,0) "Z—I;{x,t) +g %ﬁ»(x,z) =g[ln- J(x,t)]—q,..%(x,t) (2.38)
avec, O(x,t) =V (x.1). S(x,1) et S(x,0) = f(hix,n)

S(x,t)  estla section mouillée a l'abscisse x etau temps t, {L2],

Q(x,t) est le débit transité a travers la section S(x,t), [L3.T°1],

g;(x.t)  est le débit par unité de longueur entrant (drainage) ou sortant (diffusion d'ean), {L2.T-}],
V(x,t}  estla vitesse moyenne a travers la section d'écoulement S(x,t), [L.T1],

h(x,t) est la bauteur d'eau dans la section S(x,t), [L],

T(x) est la pente du radier a l'abaisse x, {L/L],

Jix,t)  estia perie de charge uaitaire par frottement et viscosité, (L/L],

f est la fonction liant la hauteur h(x,t) d'eau a la section mouillée S¢x.t).

Le systéme de BARRE de SAINT VENANT a été largement utilisé pour étudier les
écoulements transitoires & ciel ouvert tels que les écoulements dans les canaux, dans les
riviéres, dans les conduites, dans les réseaux d'assainissement, en irrigation par submersion,
dans les réseaux de drainage ou pour modéliser le ruissellement des eaux pluviales en milieux
urbains ou ruraux, etc. (VEN TE CHOW, 1959; PINDER et al., 1971; FREEZE, 1972; LIN et al., 1973;
MOENCH et al., 1974; YEN et AKAN, 1983; GARCIA-NAVARRO et al,, 1992; MESELHE et HOLLY, 1993;
GARCIA-NAVARRO et al,, 1993; MOREL-SEYTOUX et al., 1993; TAYFUR et al, 1993; FAHMY et
MOREL-SEYTOUX, 1994; SZYMKIEWICZ, 1993; XIA et YEN, 1994; RASHID et CHAUDHRY, 1995; ...).

!
1
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Le modeéle de BARRE de SAINT VENANT n'a pas été utilisé dans le cadre de cette thése,
mais il peut étre appliqué a la modélisation des écoulements dans les ouvrages de diffusion
d'eau ou de drainage dans les structures réservoirs. En effet, dans le cas de la diffusion d'eau
par des drains, l'équation de continuité devient %‘?—(x,t)-L Z—g—(x,t) =—q, (x.t) O Qg

représente le débit de diffusion (débit sortant) par unité de iongueur du drain.

: L . . 8BS 30
Dans le cas du drainage, 'équation de continuité s'écrit: T(x,l)%»—é-g( X 0) = G e (%,1)
ot x

OU Qguine Teprésente le débit drainé (débit entrant) par unité de longueur du drain.

La résolution de ce systéme d'équations aux dérivées partielles non linéaires fait
souvent appel a des méthodes d'analyse numérique. A ce fin, plusieurs méthodes de résolution
numérique sont utilisées:

B La premiére s'appuie sur la recherche des courbes caractéristiques du systéme et
des relations vérifiées sur ces courbes (PRICE, 1974; THIBAULT, 1979; AFIF, 1986; BRANEYRE,
1989).

&4 La seconde utilise des développements en série de Taylor sur les fonctions dérivées
du systéme (?E,@,?XI@,M) et permet la mise au point d'un schéma d'intégration

ot Ox ot JIx J

numérique aux différences finies explicite ou implicite (CHAUDHRY et CONTRACTOR, 1973;
FREAD, 1973; PRICE , 1974; AKAN et YEN, 1981; SINHA et al., 1995) dont il est nécessaire d'étudier
les conditions de stabilité et de convergence. Il faut noter que la deuxiéme méthode est
beaucoup plus utilisée et permet d'approcher la solution, quel que soit le type ou la géométrie
des sections d'¢coulement, alors que la méthode des caractéristiques est a utiliser avec
prudence car les solutions fournies peuvent diverger dans le cas des sections quelconques ou
de géométrie non paramétrée (VALIRON et al., 1989).

E Avec le développement des moyens informatiques, d'autres méthodes numériques
sont de plus en plus utilisées pour résoudre les écoulements transitoires (systéme de Barré de
Saint Venant), telles que la méthode des éléments finis (COOLEY et MOIN, 1976; NAAIM, 1991;
BLANDFORD et al., 1993; SZYMKIEWIICZ, 1995), ou la méthode des volumes finis basés sur la
conservation des flux (ZHAO et al., 1994). Ces méthodes qui s'adaptent mieux aux limites
géométriques, permettent de mieux traiter les conditions aux limites et d'approcher

numériquement la solution de ces écoulements transitoires a ciel ouvert.

2.3.1.4. Remarque

Dans certains cas, I'emploi du modéle de BARRE DE SAINT VENANT est relativement
complexe et sa résolution numérique nécessite des temps de calcul relativement importants.

On note, pour mémoire, que dans certains cas (exemple: les écoulements dans les réseaux
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d'assainissement sont relativement lents) des hydrologues ou des modélisateurs ont opéré des
simplifications ou des approximations tres séveres pour aboutir a des modeles
hydrodynamiques simplifiés (KOVACS, 1988; GOVUNDARAIJU et al., 1990; MUNOZ-CARPENA et
al., 1993; ...). Les simplifications proposées portent toutes sur I'équation dynamique (2.38). En
effet, la premiére approximation consiste & considérer que les forces d'inertie, représentées par
le terme [%}t’;( w1)+V (x.t )%Z_(x, ,)} sont faibles par rapport aux forces de pression et de pesanteur,

représentées par 1'expression [g'gﬂ("")" g ]m} et par rapport aux forces de frottement décrites
X

par [g.J(x,n]. Dans ce cas et pour un débit d'écoulement constant, 'équation dynamique

devient:

g—i’u,n =I(x) = J(x0) (2.39)

Par conséquent, aprés quelques arrangements des termes, le systtme de BARRE DE SAINT
VENANT se transforme en une seule équation (VALIRON et al., 1989):

2
2-Q—(x,z) +C(x,t) ég(x,t) =0(x,1) 9 Q(.r,t)+qi(x,t} (2.40)
ot Ox Ox*

C'est I'équation connue sous le nom de "l'onde de crue diffusante' o, C(xt) et o(x,t) sont
respectivement appelés célérité et coefficient de diffusion de l'onde de crue. La dépendance de
C et o enx et en t rend difficile l'intégration de cette équation. Ainsi, de nombreux auteurs ont
considéré C et o constants afin de linéariser cette équation (2.40) et parviennent ainsi a

l'intégrer analytiquement. Le modéle obtenu est appelé modéle d'HAYAMI.

2.3.2. Ecoulements a ciel ouvert permanents : systéme de BERNOUILL!

Les hypothéses adoptées sont les mémes que celles décrites pour les écoulements
transitoires (§ 2.3.1), la seule différence est qu'ici les écoulements sont permanents dans le
temps et graduellement variés dans I'espace.

Un régime d'écoulement est dit graduellement varié lorsque la section transversale et en
particulier la hauteur d’eau et la vitesse moyenne varient de fagon continue, progressive et

relativement lente d'une section d'écoulement a une autre.
2.3.2.1. Equation de continuité

En régime permanent, le principe de conservation de la masse en écoulement a ciel

ouvert peut étre décrit par I'équation de continuité:
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avec,

dvix)

o dS(x) dh(x) _

div(Q)z—g-;(x)=S(x) P +V(x dhe g;(x) (2.41)
5(x) : section d'écoulement appelée encore section mouillée 4 'abscisse x, S(x) = f (h(x)), [L2];
Q(x)  : débit transitant a travers la section d'écoulement S(x), [L3.T"1],

g;(x)  : débit par unii€ de longueur entrant (drainage) ou sortant (diffusion d'eau), (2T,

V(x) : vitesse moyenne, dans la section d'écoulement S(x), [L.T-!),

h(x) . hauteur d'eau (hauteur piézométrique) dans la section S(x), [L],

f . fonction liant la hauteur d'eau h(x) a Ia section mouillée S(x).

2.3.2.2. Equation dynamique

En dehors de toute singularité (ressaut hydraulique, seuil, etc.), 'équation dynamique

le long d'un filet liquide en régime d'écoulement permanent peut étre déduite du théoréme de

BERNOUILLI, dont l'expression classique est:

avec,

Vx)
Hxy=zx)+hix) + 5o = H, —AH(x) (2.42)
Hy : charge ou potentiel hydraulique a I'origine de I'écoulement (x =0), 5 _. ot Yo ILL
0 Q 2 g
H(x) . charge hydraulique a l'abscisse X, pr_,, +_:_ , [L],
2g

AH(x) : perte de charge depuis l'origine (x = () jusqu'au point considéré x, (AH = J.x}, [L],

J . perte de charge "unitaire" (par unité de longueur) , [L/L]}, qui peut étre estimée par la formule
empirique de MANNING-STRICKLER (2.36),

z(x) . cote ou dénivelé du fond du radier par rapport a un plan de référence, {L],

h(x) . hauteur d'eau ou tirant d'eau, appelé encore potentiel de pression.

Pour un écoulement monodimensionnel (suivant l'axe x), la différentiation de la charge

hydraulique totale par rapport & ['abscisse x permet de retrouver l'équation dynamique

exprimant le principe de conservation d'énergie dans le cas d'écoulements permanents et

graduellement variés:

ol,

dh(x) Vixy dVx)

= I(x)—Jix)~ (2.43)
dx
I(x) . pente longitudinale du radier, ! = - (=) | [L/L},
dx
I(x) : pente de la ligne de charge ou d'énergie, J = -dHy | {L/L].
dx
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2.3.2.3. Equation de l'écoulement

La substitution de I'équation de continuité¢ (2.41) dans l'équation dynamique (2.43)
permet de retrouver l'équation différentielle modélisant les écoulements & ciel ouvert en

régime permanent et gradueliement vari€:

Vo(x
I(x)- J(x,h)——m——g—’—hl——q,(x.h)
dh (x) _ g S(x.h) (2.44)
dx Vz(x,h) das (x,n) -

I -

g ;S'(x,h). dh(x)

Le nombre de Froude caractérisant la nature des écoulements a ciel ouvert, noté F, , est

2 dSes m I dS(x.k)
e . . Q' (x.m Vix,m
définie par l'expression suivante : dhe) dh(x)
Y g8 (x4 g Stam

La comparaison de la valeur du nombre de Froude, F,, dans une section d'écoulement donnée,

a l'unité nous indique la nature du régime d'écoulement :

-si F, <1 . le régime d'écoulement est dit fluvial dans cette section,
-si F.>1 . e régime d'écoulement est dit torrentiel dans cette section,
-si F =1 : le régime d'écoulement est dit critique et la hauteur d'eau est appelée

"hauteur d'eau critique”, h_, ce qui correspond a l'énergie spécifique
2
minimale H,, (énergie spécifique critique): H _=h_+ ;/‘ .
g

L'introduction du nombre de Froude dans I'équation (2.44), permet de retrouver l'autre forme

de I'équation d'écoulement:

](x)—J(X.h)"‘*%‘}})—qi(xah)
dh(x) _ g5 (x.h) (2.45)
dx 1= f2 (x,h) h

Si de plus, il n'y a pas de source volumique (g; = 0), on retrouve la forme classique de
I'équation différentielle des écoulements & ciel ouvert a débit constant, en régime permanent

graduellement varié:

dh(x) - Jix, h)

= 2.46
dx 1~ F*(x.h) (2.46)
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2.3.2.3.1. Application a la diffusion et au drainage d'eau dans les structures
réservoirs

@ Dans le cas de diffusion d'eau par des drains (inverse du drainage, q; = - qg;; » OU

qq;s représente le débit diffusé par unite de longueur), I'équation d'écoulement devient:

Ox, 1)
Ixy~J e, hy+ —=——— g (x. h)
dh(x) _ g8 Y 247
dx 1— £ (x,h) '

Ce modele a été analysé et validé dans le cadre cette these a l'aide des expérimentations de

diffusion d'eau par des drains dans les structures réservoirs (cf. chapitre 3).

& Dans le cas du drainage des eaux (q; = Qypine » OU Quraine TPrésente le débit d'eau

intercepté par unité de longueur de drain), I'équation d'écoulement s'écrit:

Jh
) ](X)'J(I,h)——”gg_x‘)_m)_qdminé (x, )
dhix) _ g8 (x,h (2.48)
dx 1= Fo(x k) |

Enfin, il faut noter que les différentes équations d'écoulements permanents présentées

ci-dessus, sont des équations différentielles de premier ordre de type: %@ = f(x,h(x))

qui ne présentent pas de solutions analytiques, mais leurs résolutions sont assurées

essentiellement par des méthodes numériques.

St des changements rapides ou des perturbations de ['écoulement interviennent au
niveau des singularités (ressaut hydraulique, seuil, pertes de charge singulicres, etc.), les
modeéles exposés ci-dessus de SAINT VENANT et de BERNOUILLI ne sont plus valables
localement. Pour tenir compte de ces phénomeénes locaux, d'autres lois hydrauliques

spécifiques a ces singularités doivent étre appliquées.
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2.4. COUPLAGE DES ECOULEMENTS EN MILIEU POREUX ET DANS LES
OUVRAGES DE DIFFUSION ET DE DRAINAGE

L'originalité de I'approche adoptée dans cette thése, pour le couplage des écoulements
dans les matériaux poreux des structures réservoirs et dans les systémes de diffusion et/ou de
drainage, est la modélisation du drain par un milieu poreux équivalent a l'aide du modéle
NAPP du code de calcul par éléments finis CESAR-LCPC. Cette approche sera explicitée dans le
chapitre 5. Néanmoins, par analogie avec les échanges "nappe-riviére", deux autres approches
de couplage des écoulements dans les matériaux poreux constituant les structures réservoirs et
celles se produisant dans les ouvrages de diffusion ou de drainage, peuvent étre envisagées:
approche "intégrée" ou approche "unilatérale" (PINDER et SAUER, 1971; LEDOUX, 1980; O'SHEA
et BAINES. 1981; THARP, 1982; DILLON et al, 1983; LEDOUX et al., 1984; LIGGETT et DILLON,
1985; POULIN, 1988; BRANEYRE, 1989; TAJJAR, 1993). La difficulté de ce couplage provient

essentiellement de la nature et de la dynamique différentes de ces écoulements.

2.4.1. Approche "intégrée"

Cette approche consiste 2 coupler un modéle hydrodynamique ou hydrogéologique
(écoulements en milieu poreux) a un modéle d'hydraulique a surface libre (écoulements a ciel
ouvert ou en charge dans les ouvrages de diffusion et/ou de drainage). Les charges
hydrauliques régnant dans les deux domaines sont calculées simultanément. La distribution
spatio-temporelle de la charge hydraulique dans le milieu poreux peut étre évaluée par un
modéle d'écoulement souterrain tels que les modéles de BOUSSINESQ, de RICHARDS, eic.. Les
écoulements dans les ouvrages de diffusion ou de drainage peuvent étre calculés par le
systéme d'équations de SAINT VENANT en régime transitoire ou par le modéle de BERNOUILLI
en régime permanent tout en tenant compte des flux d'échange entre les deux domaines.
L'interdépendance des deux modéles nécessite la résolution simultanée des équations
différentielies décrivant chaque systéme. Le couplage est réalisé par les lois d'échange qui
décrivent ['écoulement a travers le périmétre mouillé de l'interface séparant le milieu poreux

du drain (ou riviére, etc.).

Plusieurs auteurs (BRANEYRE, 1988; TAJJAR, 1993) ont couplé le modéle de BOUSSINESQ
et le modéle de SAINT VENANT. Les échanges nappe-riviére (drainage ou diffusion d'eau) ont
été pris en compte a l'aide de la loi lindaire de DARCY qui décrit I'écoulement & travers
l'interface séparant les deux domaines. En effet, 'équation de BOUSSINESQ comporte un terme

supplémentaire de flux q, représentant ces échanges:
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pOH_0f(p OH, p 0H) 0(, 0H, . 0H) . 4, (2.49)
ot ox\ 7 Ox T Oy oy\ o ox 7T oy P

”m

q, désigne le débit traversant l'interface nappe-riviére (ou par analogie drain-milieu poreux) sur un metre de

longueur, P, est le périmétre mouillé de cet interface.

a, =k (2.50)

€

K' et ¢’ sont respectivement la conductivité hydraulique et I'épaisseur de I'interface, AH représente la différence
de charge hydraulique entre les deux milieux et dont le signe dépend du sens d'écoulement (drainage ou diffusion

d'eau).

De méme, I'équation de continuité modifiée du systéme de SAINT VENANT comporte ce
terme q, tenant compte du débit d'échange contr6lé par des différences de charge hydraulique

entre les deux milieux :

iS-(x,t)JréQ(x,t):q,(x,t)+q,,(x,l) (2.51)
ot Ox

Les écoulements en milieu poreux et dans les ouvrages de diffusion et de drainage des
eaux pluviales peuvent étre couplés par d'autres lois d'écoulement du type
( q,=C,m.P,.\2.g.AH ) régissant les écoulements a travers les otifices ou les fentes des

drains pour tenir compte des échanges de flux entre les deux systémes (cf. chapitres 3 et 5).
2.4.2, Approche "unilatérale"

Cette approche, d'emploi plus simple, est moins précise que I'approche "intégrée". Elle
consiste a négliger la variation des écoulements a ciel ouvert dans la riviere (ou dans le drain,
etc.). Cette derniére est considérée comme une condition aux limites & potentiel imposé ou
comme un flux fonction de la diftérence de charge entre la nappe et la riviere. Les niveaux
d'eau dans la riviére sont calculés a partir des modeéles hydrauliques et ne sont pas modifiés
par les apports en provenance (cas du drainage) ou vers la nappe (cas de diffusion). Dans ces
conditions, 'effet de I'écoulement souterrain sur les écoulements a ciel ouvert est négligé. Le
mécanisme d'échange dans le systéme nappe-riviére est supposé identique aux phénomeénes de
drainance. 1] est souvent basé sur la loi linéaire de DARCY (BRANEYRE, 1989).

RUSHTON (1979), cité par BRANEYRE (1989), a proposé une loi empirique non linéaire de type
exponentiel : Q = K[l - exp(K,.AH)] , ou K, et K, sont des constantes, Q est le flux
d'échange et AH représente la différence de charge hydraulique ente la nappe et la rivicre.
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2.5. CONCLUSION

Le fonctionnement hydraulique des structures réservoirs met en oeuvre plusieurs
mécanismes hydrauliques tels que :

- le recueil des eaux pluviales par infiltration directe de la pluie a travers les

revétements drainants de surface ou par diffusion (injection) des eaux par des drains,

- les écoulements et le transfert d'eau a travers les matériaux poreux constituant le

réservoir de ces structures poreuses,

- le drainage ou la vidange des structures réservoirs par des drains ou par infiltration

des eaux pluviales dans le sol support.

Ces différents mécanismes hydrauliques peuvent étre regroupés en deux grandes
familles d'écoulements :
% les écoulements en milieux poreux saturés ou non saturés, régis par la loi linéaire de
DARCY généralisée qui reste valable loin des singularités ou des exutoires afin que les
gradients hydrauliques et les vitesses d'écoulement restent relativement faibles pour pouvoir
négliger les effets d'inertie,
% les écoulements dans les ouvrages de diffusion, de drainage ou de régulation équipant les
structures réservoirs, basés sur les équations de Saint Venant, en régime transitoire, ou sur le
théoréme de BERNOUILL!, en régime permanent et qui ne sont que des simplifications des

équations de Navier Stockes.

Les écoulements dans les matériaux poreux peuvent étre couplés aux écoulements dans
les ouvrages de diffusion et de drainage par des lois d'échange pour tenir compte de

l'interdépendance et des flux d'échange entre les deux milieux.

L'étude des fondements théoriques de ces différents écoulements, en se basani sur deux
principes fondamentaux de la physique (conservation de la masse et conservation d'énergie ou
des quantités de mouvement), a permis de déterminer les modéles mécanistes de base

régissant ces mécanismes hydrauliques élémentaires.

Aprés cette étude synthétique des fondements théoriques permettant la modeélisation
des mécanismes hydrauliques mis en jeu dans les structures réservoirs, il est intéressant
d'étudier et de s'intéresser plus particuliérement au mécanisme de la diffusion d'eau par des
drains et au couplage drain-milieu poreux, qui sont encore mal connus et qui jouent un role

important dans le fonctionnement hydraulique complet de ces structures réservoirs.
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Chapitre 3

Diffusion des eaux pluviales par des drains
dans les structures réservoirs

3.1. INTRODUCTION

Les structures réservoirs, constituées de matériaux poreux et développées ces derniéres
années comme "technique alternative" a 'assainissement pluvial urbain classique, apparaissent
comme une solution intéressante pour la rétention temporaire des eaux de pluie et par

conséquent l'écrétement des débits de ruissellement (RAIMBAULT, 1993a).

Lorsque les structures réservoirs ne regoivent que les eaux de pluie tombant sur leur

surface, il est facile d'obtenir une bonne répartition spatiale de celle-ci dans la structure.
Cependant, lorsqu'il faut injecter des eaux de ruissellement, collectées sur des structures
réservoirs a revétement imperméable ou provenant de batiments et/ou de bassins versants
voisins, les débits a introduire sont beaucoup plus importants. Il est nécessaire de concevoir
un réseau de diffusion évitant les débordements au point d'injection des débits et favorisant la
bonne répartition spatiale des eaux (RAIMBAULT, 1993b).
Les dispositifs spécifiques de diffusion d'eau dans les matériaux poreux trés perméables ou
"trés ouverts" sont généralement constitués par des réseaux de drains servant a l'injection
pendant la pluie et facilitant parfois le drainage aprés (DAKHLAOUI et al., 1995b; DAKHLAOUI et
al., 1996).

L'injection d'eau par des drains dans les structures poreuses est un mécanisme
hydraulique peu connu et il n'existe pas d'outils permettant d'approcher ou de concevoir des
systémes de diffusion d'eau. Il a été jugé nécessaire d'étudier et d'analyser d'une maniére assez
fine ce mécanisme hydraulique qui joue un réle important dans le fonctionnement hydraulique
complet des structures réservoirs. Dans ce chapitre, la diffusion des eaux pluviales par des
drains dans les structures poreuses sera abordée suivant deux approches: expérimentation et
modélisation. Dans un premier temps, ont été mesurés les débits diffusés par un élément de
drain de faible longueur, en fonction de la charge hydraulique a l'intérieur de ce dernier. Les

essais expérimentaux ont été effectués avec des drains placés dans des matériaux concassés ou
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bien a l'air libre. Dans un second temps, les expérimentations ont porté sur les conditions de
diffusion d'eau & travers des drains suffisamment longs soumis a différentes charges
hydrauliques a une extrémité et placés a l'air libre. Parallelement, a été réalisée une
modélisation numérique de la diffusion d'eau par des drains dont les résultats sont comparés
avec ceux des études expérimentales. Ceci a permis le développement du modéele
"HYDRODIF", outil de simulation des écoulements dans les drains diffusant des eaux pluviales.
Il s'agit aussi d'un outil d'aide a la conception et au dimensionnement de ces systémes

d'injection d'eau.
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3.2. APPROCHE EXPERIMENTALE DE LA DIFFUSION DES EAUX PAR
DES DRAINS

Deux études expérimentales de diffusion d'eaux pluviales par des drains ont été
menées a la division Eau du Laboratoire Central des Ponts et Chaussées (LCPC). La premiére
étude expérimentale s'intéresse particuliérement a I'écoulement a travers les orifices ou les
fentes du drain et a l'influence du milieu poreux sur la diffusion d'eau en régimes noyé et
dénoyé (POUCHELLE, 1990). La deuxiéme étude expérimentale réalisée dans le cadre de cette
these s'intéresse essentiellement 2 la répartition des débits, des pressions et des vitesses le long
du drain diffusant des eaux en régime permanent (DAKHLAOUI, 1994; DAKHLAOUI et al.. 1995a;
DAKHLAOQUI et al., 1995b).

3.2.1. Etude expérimentale de la diffusion d'eau a travers les orifices d'un
élément court de drain

Les essais de diffusion d'eau par des éléments courts de drains fermés aux deux
extrémités ont permis de dégager les lois régissant les débits de diffusion a travers les fentes
des drains et l'influence de la présence d'un milieu poreux trés perméable autour de ces

orifices sur le mécanisme de diffusion d'eau.

3.2.1.1. Montage expérimental et méthodologie

Plusieurs échantillons de drains de petites longueurs (d'environ 18 cm), ont €té testés.
Ces drains ont €té placés de fagon a avoir les fentes dirigées vers le bas pour pouvoir diffuser
I'eau. Le débit a lentrée du drain est mesuré par un débitmétre a flotteur (rotametre)
permettant des débits de 1 & 10 m3/h, avec une précision de 0,1 m3/h, sous une pression
maximale de 5 bars. Des prises de pression et de charge hydraulique totale ont été réalisées.
Pour ce dispositif expérimental, I'écoulement a travers les orifices est essentiellement vertical
(cf. figure 3.1). Les prises de pressions ont été effectuées relativement loin de I'entrée du drain
(loin de l'arrivée d'eau) pour éviter les perturbations et les pertes de charge singuliéres a
l'entrée dues au divergent brusque. Ce montage expérimental a permis de réaliser plusieurs
expérimentations sous différentes charges hydrauliques et dans diftérentes configurations :

- drains placés a l'air libre , en régimes noyé et dénoyé,

- drains placés dans un milieu poreux en régimes noyé et dénoyé.
Trois types de drains ont été expérimentés:
% des drains annelés en PVC "dur", il s'agit des drains HEGLER de type SIROWELL, & cunette
plate, particuliérement adaptés au drainage routier, de 18 cm de long et de diameétres
nominaux : 80, 100, 150, 200, 250 et 300 mm. Les fentes de ces drains sont rectangulaires et
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dont la largeur varie de 0,8 & 1,4 mm. La surface d'entrée d'eau et/ou de diffusion varie de 50 a
100 cm?/m;

% des drains lisses en amiante ciment, il s'agit des drains ETERNIT de type ETERDRAIN de
diamétres nominaux 150 et 200 mm. La longueur des échantillons testés est d'environ 13 ¢cm
contenant deux rangées de fentes assez larges (2,5 mm) avec une surface captante et/ou
diffusante de 30 a 35 cm%/m;

& des drains agricoles WAVIN de diamétre 80 mm et de longueur 20 cm, munis des fentes
rectangulaires, réparties sur tout le diamétre du drain, avec une surface captante et/ou de
diffusion de 30 cm%/m.

bouchaon de mise a pressicn aimosphérique

alimentation IRy

SIS PILITI PSS SIS,

AR \@

|_2rise de pression statique

[ Y, FT Y ¥ prise de pression iotale
mesure de débit

Figure 3.1. : Montage expérimental de la diffusion d'eau & travers un petit élément de drain.

Pour tester I'influence d'un milieu poreux trés ouvert et trés perméable sur la diffusion
d'eau a travers les fentes des drains, ces derniers ont €té placés dans une cuve contenant des
matériaux concassés (graves de granularit¢ 10/80) de masse volumique 1441 kg/m3. La
porosité a sec de ce milieu poreux est de I'ordre de 46 % et celle des graves mouillées est de
44 %. La perméabilité a saturation de ces matériaux a été estimée en moyenne a 1 m/s avec un
écart type de l'ordre de 15% (PINEAU, 1988).

3.2.1.2. Diffusion d'eau par des drains placés en milieu poreux trés perméable

Il est apparu que la présence de matériaux trés ouverts et trés perméables (de
granularité 10/80), utilisés dans la construction de la partie réservoir des structures poreuses,
modifie peu les conditions d'écoulement par rapport a la situation ou les drains sont placés a
l'air libre, que celui-ci soit en écoulement noyé ou dénoyé (figure 3.2 et figures A.3.1 4 A.3.5
en annexe 3). En effet, 'extréme similitude entre les courbes représentatives des debits de
diffusion en fonction de la charge piézométrique, pour les drains placés a I'air libre et celles
des drains placés dans des graves de granularité 10/80, permettent de constater que les pertes
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de charge locales, dues a la présence du milieu poreux trés ouvert autour des fentes du drain

sont négligeables devant les pertes de charge mises en oeuvre a iravers les fentes.

60 -
|
]
50
E
5%
£
g 30 ; ‘f_,r/’ :_('; ——a—— déncyé (air) ;
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g i ;/ a - ' = .= Doyé (graves)
I J— ——
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[ R , e
0 5 10 15 20 25 a0 35
Hauteur piézométrique (cm}
Figure 3.2. : Débit diffusé par un élément de drain de type SIROWELL de diamétre 200 mm (placé a
I'air libre ou dans des graves 10/80) en fonction de la hauteur piézométrique.

3.2.1.3. Loi de débit de diffusion a travers les fentes des drains

Le débit diffusé par unité de longueur de drain qqy (cf. figure 3.2) a pu étre exprimé
selon des formules semblables aux lois régissant les écoulements a travers les orifices
(DUCHENE et Mc BEAN, 1992; BURGESS et al., 1993; RAIMBAULT, 1993b; DAKHALOUT et al., 1995a;
DAKHLAOUI et al., 1995b) :

3.2.1.3.1. Ecoulement dénoye :

Qg = Cr(hymSy, y/2gh G.1)
avec, h : hauteur piézométrique a l'intérieur du drain par rapport au radier du drain, L],

Ce(h) : une fonction dépendant de la géométrie du drain et de la répartition des fentes, appelée

aussi coefficient de forme (cf. § 3.3),

m : coefficient semblable a un coefficient de contraction,
Sgir : section des fentes par unité de longueur de drain, [L2/L],
g : accélération de la pesanteur, [L.T-2].

La connaissance du coefficient m permet de calculer un coefficient de débit {Cy(h) = C(h).m],
qui est fonction de la hauteur piézométrique h pour l'écoulement dénoyé. Les coefficients de
débit expérimentaux ont été évalués en divisant le débit de diffusion expérimental par
I'expression: S Vm . Les coefficients de débit théoriques (Cpm) s'accordent bien aux
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coefficients de débit expérimentaux pour les drains placés a l'air libre ou dans un milieu
poreux trés ouvert (cf. figure 3.3 et figures A.3.6 a4 A.3.10 en annexe 3).

08 .
£ 07! SPRRLIES See
o PR
3 06 é‘/ —-—— théorique )
-g 0.5 . 4 &+ expérimental (air)
E 04 . 4 .1 expérimental i
e {graves) J
M | |
0.3 « : — =
0 3 10 15 20 25 30 35 40
Hauteur piézométrique (cm)
Figure 3.3. : Coefficient de débit (C. m) en fonction de la hauteur piézométrique pour un
écoulement dénoyé (drain de type SIROWELL et de diamétre 150 mmy).

3.2.1.3.2. Ecoulement noyé :

Les niveaux d'eau a l'intérieur et a I'extérieur du drain sont plus élevés que celui des
fentes supérieures.

Qe = Cy Sgie V!Zg(h -h ) (3.2)
(5241
ol (h - h,,) est la différence de charge piézométrique entre I'intérieur et I'extérieur du drain, [L],

C4 estun coefficient de débit, [ ].

Les coefficients de débit expérimentaux ont été évalués en divisant les débits de

diffusion expérimentaux par I'expression: S \/Zg( Nmesure ™ hw), en régime noyé, pour les

draings placés a 1'air libre ou dans un milieu poreux (cf. figure 3.4 et figures A.3.11 34 A3.14 en
annexe 3).

E 0.8 —e—— D 100

- AR R X K e ,f_l’("/_ '

o O i e —— D 150

-] . .
E 05 - . — —— D200 |
T | oot “ - ;
“‘3' 04| —e— D250

© D300

0.2

0 10 20 30 40 50 €0 70
charge piézométrique (cm)

Figure 3.4. : Coefficients de débit, en régime noyé, en fonction de la hauteur piézoméirique pour des

drains de type "SIROWELL", placés a l'air libre.
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Les valeurs du coefficient m, obtenues en divisant les débits de diffusion mesurés par
l'expression (C/(h) Sy \/Z_g_li) en régime dénoyé, et du coefficient de débit C,, en régime
noyé, sont trés voisines comme le montre le tableau ci-dessous obtenu pour une série de drains
(RAIMBAULT, 1993b; DAKHALOUI et al., 1995a; DAKHLAOUI et al., 1995b).

Diameétre de drain 80 100 150 200 250 300
m 0,54 0,68 0,70 0,75 0,87 0,97
Cq 0,54 0,70 0,72 0,75 0,89 0,95

En effet, les traitements statistiques indiquent un écart type faible qui permet de
considérer comme constants les coefficients de débit en régime noyé (cf. Tableau A.3.1 en
annexe 3).

L'étude des fondements théoriques des lois de débit de diffusion, en écoulement dénoyé ou

noyé¢, sera explicitée dans l'approche par modélisation (cf. § 3.3).

3.2.1.4. Conclusion

Cette étude expérimentale a permis de constater que la présence d'un milien poreux
trés ouvert et trés perméable (gravier de granularité 10/80) modifie peu les conditions de
diffusion d'eau a travers les fentes des drains, que ce soit en régime noy€ ou dénoyé. Elle a
permis également de valider la loi de débit de diffusion qg, a travers les fentes des drains
routiers "HEGLER" et agricoles "WAVIN". Ceci a conduit & une loi classique de vidange a
travers les orifices: q,, = C,(h) Sy m , pour I'écoulement a surface libre ainsi que
pour l'écoulement en charge (cf. figure 3.5). En régime dénoyé, le coefficient de débit est
fonction de la charge piézométrique et de la répartition géométrique des fentes [Cyh) =
m.Cy(h)] et la surface de diffusion utile ou réelle est donnée par l'expression (S = C;(h) Syy).
En régime noyé, le coefficient de débit est constant et est proche du coefficient de contraction.
Cependant, les drains ETERNIT qui présentent des fentes de forme géoméirique particuliére
(trés larges) répondent moins bien a cette loi de débit de diffusion.
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Figure 3.5. : Débits diffusés par unité de longueur de drain (SIROWELL, D = 150 mm) en

Jonction de la charge piézométrique en régime dénoyé.

3.2.2. Etude expérimentale de la diffusion d’eau par des drains suffisamment
longs alimentés par une extrémité

L'objectif de cette étude expérimentale est double. Dans un premier temps, il s'agit
d'étudier la loi de débit de diffusion & travers les orifices des drains suffisamment longs se
rapprochant plus des conditions réelles d'injection d'eau dans les structures réservoirs. Dans
un deuxiéme temps, il s'agit d'acquérir des données expérimentales pour valider le modéle
mathématique HYDRODIF (cf. § 3.3), en vue de la simulation des écoulements permanents
dans les drains de diffusion d'eau. L'appellation "drains suffisamment longs" signifie que les
écoulements dans les drains de diffusion d'eau ne sont pas influencés par des obstacles aval
(gravier, etc.). Dans ce cas, la longueur d'écoulement correspond a la distance sur laquelle il y

a diffusion d'eau (hauteur d'eau nulle a 'aval).

3.2.2.1. Dispositif expérimental et méthodologie

Les essais décrits ci-dessus ayant montré que la présence de granulats 10/80 autour du
drain ne modifiait pas les conditions de diffusion, cette étude expérimentale a €té conduite
sans matériau autour du drain. Le matériel d'essai est constitué d'un dispositif d'alimentation
en eau, permettant de maintenir un régime d'écoulement permanent, raccordé au drain a
travers un bac jouant le role des regards placés a I'amont des dispositifs de diffusion d'eau
installés dans les structures réservoirs. Un ou plusieurs débitmetres en parall¢le permettent de
contrdler le débit injecté et la charge hydraulique amont est mesurée dans le bac (cf. figure 3.6
et photos 3.1 et 3.2). Des prises de pression ont été installées le long du drain pour mesurer les
hauteurs piézométriques. Les débits diffusés le long du drain ont ét€é mesurés en
chronométrant le temps de remplissage de différents bacs placés sous celui-ci. Les essais ont

donc été réalisés en régime dénoyé et les drains ont été placés de facon a avoir les fentes
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dirigées vers le bas pour faciliter la diffusion d'eau (dans ce cas, le drain joue le réle inverse
du drainage). Plusieurs drains ont été testés, des drains routiers (HEGLER) de type SIROWELL
(diamétres nominaux 100 mm et 150 mm) et des tubes crépinés "CREPINOR", de faible
diamétre (D 40 mm et D 50 mm). Pour chaque drain testé, plusieurs charges hydrauliques
amont ont été imposées et deux pentes ont éte€ étudiées: 0 % et 1,8 %.

Qentrée

A Débimétre
2 a flotteur

! Ligne de charge
Ligne piézométrique

Tube de "PITOT"
|| Tube piezométrique

L Drain
s
P Fﬂ}‘j ‘M"Uf‘ i

[} ’ ‘ q2 1..‘.“ qi { qn ‘ |
S b e |
Débits diffusés

Figure 3.6. : Dispositif expérimental pour l'étude de la diffusion d’eau par des drains.

Hepree €t Qenree (cf. figure 3.6) désignent respectivement la hauteur et le débit d'eau mesurés a I'entrée (amont)

du drain.

La mesure, en plusieurs points le long du drain, des débits de diffusion, des hauteurs
piézométriques et des charges hydrauliques totales a l'aide de ce dispositif expérimental, a
permis d'apprécier la loi de débit de diffusion & travers les fentes du drain. Ceci a permis
également d'étudier la répartition des débits, des pressions et des vitesses le long des drains

d'injection d'eau.

L'erreur commise sur la mesure des hauteurs piézométriques ou des charges
hydrauliques est de l'ordre de 5 mm. Pour la mesure des débits de diffusion, les erreurs
proviennent essentiellement du chronométrage du temps de remplissage des bacs de volume
1,7 litres (précision de I'ordre de 0,5 seconde).
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Photo 3.2. : Mesures des débits de diffusion
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3.2.2.2. Loi de débit de diffusion en écoulement longitudinal

Les débits diffusés par unité de longueur de drain, en régime dénoyé, peuvent étre
exprimés en fonction de la hauteur piézométrique par une expression du méme type que la
relation (3.1), [ q4; = C;(hymS .\,5.: gh 1. Mais, le coefficient m dit "de contraction" est alors
plus faible que dans le cas précédant (§ 3.2.1) ou les petits éiéments de drains sont fermés aux
deux extrémités. Cette différence semble due au fait que dans le cas des drains suffisamment
longs, la composante longitudinale de I'écoulement est importante et que la plupart des filets

liquides ne sont pas dirigés verticalement vers les fentes des drains.

La figure (3.7) et les figures (A.4.1) a (A.4.3) en annexe 4 présentent la loi de débit de
diffusion (3.1) ajustée sur les résultats expérimentaux. Une approche statistique (régressions
multiples non linéaires), basée sur la méthode des moindres carrées a €té utilisée pour estimer
les coefficients de contraction m. Pour le drain routier SIROWELL de diametre 100 mm (cf.
figure 3.7), le coefficient de contraction m optimal est de 0,34 avec une part de variance
expliquée (r2) de 90 % (coefficient de corrélation r de 95 %). Pour le drain 150 mm (cf. figure
A.4.1), le coefficient de contraction est de 0,5 avec une part de variance expliquée (12) de 80

% (coefficient de corrélation r de 89 %).

14
,g | N = 98 mesures
= 12 1 r=95%
=
n I
E 10 -
o
o 8 - Y I megures {(Heninde = § cm, N
‘@ | Ie] 4 | Qentrée = 5 m3h) !
3 : !
E 6 ) {He = 11 cm, Ge = 15 m3m} |
o) - i !
% 4 ' A {He = 18 cm, Ge = 23 m3M) l
- : | O (He=21cm, Qe v 34 mIh} i
L : |
@ 2 | oo relation {3.11, avec m = 0.34 1
Q . j

— —

7 8 9 10 il 12

hauteur piézométrique {cm)

Figure 3.7. : Débits diffusés par unité de longueur de drain (SIROWELL, D = 100 mm) en fonction

de la charge piézométrique (cas ol existe un écoulement longitudinai).

Pour les tubes crépinés "CREPINOR", de faibles diamétres et dont les fentes sont
réparties sur tout le périmetre du drain, les débits expérimentaux sont assez bien ajustés a la
loi de débit (3.1) dans la partie ou I'écoulement est a surface libre, mais non dans la partie ou il
est en charge (cf. figures A.4.2 et A4.3 en annexe 4). Cela semble étre dit a la forme
particuli¢re des tubes crépinés, qui provoque une contraction de la section d'écoulement due a
l'aspiration d'air. Pour le drain de diamétre 50 mm, le coefficient de contraction m optimal est

de 0,3 avec une part de variance expliquée (r2) de 69 % (coefficient de corrélation r de 83 %).
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Pour le drain 40 mm, le coefficient de contraction est de 0,2 avec une part de variance
expliquée (12) de 61 % (coefficient de corrélation de 78 %).

Cette étude de diffusion d'eau par des drains a permis de constater que les débits de
diffusion augmentent en fonction de la charge piézométrique, plus rapidement dans la partie
poreuse du drain (partie ou se trouve les fentes) que dans la partie sans fentes. En effet, les
courbes expérimentales ou théoriques représentatives des débits de diffusion en fonction de la
charge piézométrique indiquent un changement de pente au niveau de la limite supérieure des
fentes (cf. figure 3.7).

L'introduction d'un deuxiéme paramétre o pour mieux évaluer le débit de diffusion et

notamment dans la partie d'écoulement en charge, en tenant compte d'une partie de 1'énergie

2 2
cinétique (ZLg_) ou de la vitesse d'écoulement selon l'expression: ¢, =mcC, s, )2 gk +a%)

n'améliore pas l'évaluation des débits de diffusion. En effet, le paramétre o est trés faible
(d'environ 0.06) et les parts de variance expliquées ne sont pas améliorées par rapport a

I'expression (3.1).

En conclusion, les débits de diffusion dépendent essenticllement de la charge
piézométrique. Pour la suite de I'étude de diffusion d'eau par des drains, la loi de débit de

diffusion (3.1), fonction des hauteurs piézométriques, sera adoptée.

3.2.2.3. Répartition longitudinale des débits

1l s'agit de la répartition longitudinale des débits de diffusion qgr (x) et des débits
d'écoulement transitant a travers les différentes sections d'écoulement Q (x). La répartition des
débits sera étudiée plus en détail dans la partie validation du modéle HYDRODIF (cf. § 3.4.3).

3.2.2.3. 1. Répartition longitudinale des débits de diffusion

La figure 3.8 et les figures A.4.4 2 A.4.7 (cf. annexe 4) présentent la répartition des
débits de diffusion mesurés le long des drains gg; (x). D'une maniére générale, les débits de
diffusion sont décroissants de I'amont vers I'aval. Les débits diffusés par unité de longueur de
drain dépendent essentiellement des hauteurs piézométriques et par conséquent de la hauteur
d'eau (ou de la charge hydraulique) imposée a I'amont du drain. En effet, pour un drain donné,
et au fur et a mesure que cette charge hydraulique augmente, les débits diffusés deviennent de
plus en plus importants
L'intégration des débits de diffusion sur toute ia longueur d'écoulement permet de vérifier
I'équation de continuité, traduisant le principe de conservation de la masse, et de retrouver le

débit total imposé & I'amont du drain.
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Lécamd
Qenlrée = J.O qdij (x) dx + Qa!'m‘ ou Qemrée = Z qi Axi + Qavai (33)
i
avec,
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Figure 3.8. : Répartition longitudinale des débits diffusés par unité de longueur de drain
(SIROWELL, D = 100 mm, pente = 0 %).

3.2.2.3.2. Répartition longitudinale des débits d'écoulement

Pour toutes les expérimentations de diffusion d'eau réalisées, le débit d'écoulement n'a
été mesuré qu'a 'amont du dispositif expérimental. Les mesures des débits diffusés le long du
drain ont permis d'évaluer les débits ou les flux transversaux transitant a travers les différentes

sections d'écoulement a partir de I'expression suivante :

Quy . Y4y,
0@+ L lis ) a4
ou Q, et qgr; désignent respectivement le débit d'écoulement et le débit de diffusion a I'abscisse x;

Tous les essais de diffusion d'eau réalisés avec des drains suffisamment longs
alimentés par une extrémité montrent que les débits d'écoulement sont décroissants de l'amont
vers l'aval (cf. figure 3.9 et figures A.4.8 a2 A.4.12 en annexe 4). Il s'agit bien d'un écoulement
graduellement varié a débit décroissant (diffusion d'eau). Les débits d'écoulement Q(x) et les
longueurs de diffusion ou d'écoulement augmentent en fonction des hauteurs d'eau imposées a
'amont des drains (cf. figures 3.9 et 3.10). Les débits de diffusion qg;{(x) et d'écoulement Q(x)
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sont plus faibles ou plus étalés dans I'espace pour les drains en pente. Ceci peut se révéler
intéressant, dans certains cas, pour obtenir une bonne répartition spatiale de l'eau dans une
chaussée poreuse et ainsi éviter I'inondation ou la stagnation d'eau dans certaines zones (cf.
figures A.4.8 2 A.4.12 en annexe 4).

\ =—®— Hentrée = & cm, Qentrée = §

g . m3/h h
] ! H
£ - i
bt 12— He= 11 cm, Qe = 15m3/h i
c ! |
2 | —*— He =16 cm, Qe = 22 m3/h ;‘
2 -4 ¥
g | —=U—— He = 21 cm, Qe = 34 m3/h ‘r‘
O . i
O ; ‘
= X |
:3 \ ‘
k-] x\ )\\,\
. e S
o B
0 100 200 300 400 500
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Figure 3.9. : Débiss transitant le long du drain routier (SIROWELL, D = 100 mm, pente = 0 %) pour

différentes charges hydrauliques imposées a I'amont,
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Figure 3.10. : Débits acceptés par un drain en fonction des hauteurs d'eau imposées @ l'amont.

3.2.2.4. Répartition des pressions le long des drains

Les mesures des pressions a l'aide des tubes piézométriques et des charges
hydrauliques totales a l'aide des tubes de "PITOT" ont permis de représenter la répartition
spatiale des pressions le long des drains (cf. figure 3.11). Les vitesses d'écoulement sont

VZ
=h+—

déduites a partir de l'expression: H
2g

s intale

Hg ioraie © charge hydraulique totale (énergie spécifique) mesurée par rapport au radier du drain, [L],

h : hauteur piézométrique, {L],
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\Y% : vitesse d'écoulement longitudinale [L.T-'7 .

La mesure des hauteurs piézométriques et des débits de diffusion qg;; a l'abscisse x,,
permet de calculer ou de vérifier les charges hydrauliques totales H; et les vitesses

d'écoulement V; par l'expression : v (i) = Qm

S ()
Les lignes piézométriques et les lignes d'énergie ont une pente négative de l'amont vers
. dH,, . o
l'aval (cf. figures 3.11 et § 3.3), [gﬁ<o et (;’”’”i<0]. Il s'agit bien d'un écoulement
X X

graduellement varié a débit décroissant (diffusion d'eau). Pour une méme hauteur d'eau
imposée a l'amont, I'écoulement ou la diffusion d'ean se produit sur une longueur plus
importante pour les drains en pente que pour les drains placés horizontalement. Une partie des

pertes de charge par frottements est compensée par cette pente motrice.

D ———— hauteur piézométrique

' -—#—- ¢harge hydraulique totaia

Charge hydraulique (cm)
-
=)
R

0 100 200 300 400 500

abscisses {cm)

Figure 3.11. : Répartition des charges piézométriques et hydrauliques le long du drain SIROWELL
(D = 150 mm, pente = 0 %, charge hvdraulique amont = 20 cm, Qentrée = 44 n/h).

Comme pour les débits, la répartition spatiale des pressions le long des drains, a
permis également la validation du modéle HYDRODIF simulant la diffusion d'eau par des

drains dans les structures réservoirs (cf. § 3.3).

3.2.3. Influence de la présence du gravier a la sortie aval d'un drain de
longueur limitée

Pour étudier I'influence de la présence du gravier, constituant le corps des structures
poreuses, a la sortie aval des drains sur la diffusion d'eau et sur la répartition des pressions et
des débits le long de ces drains, des expérimentations ont été réalisées a l'aide du dispositif
expérimental décrit au paragraphe 3.2.2.1. L'étude a été réalisée avec du gravier de granularité
10/80 placé a I'extrémité d'un drain de diameétre 150 mm et de 3.25 m de long.
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3.2.3.1. Loi de débit de diffusion Ie long d'un drain de longueur limitée

Les débits diffusés par unité de longueur de drain, en régime dénoyé et en présence du
gravier a la sortie aval du drain, peuvent étre exprimés en fonction de la hauteur
piézométrique par la méme la relation (3.1), [ q4 = C;(h)ymSy, V@ﬁ- 1. Mais, le coefficient
m dit "de contraction” est alors plus fort que dans le cas o il n'y a pas de gravier (cf. § 3.2.2).
Ce cas est trés semblable a la diffusion d'eau par des petits é/éments de drains fermés des deux
cotés (cf. § 3.2.1). En effet, le gravier situé a la sortie aval du drain constitue un obstacle a
'écoulement longitudinal, ce qui augmente le débit d'eau diffusé a travers les fentes du drain.
La figure (3.12) présente la loi de débit de diffusion (3.1) ajustée aux débits de diffusion
mesurés. Pour le drain routier "SIROWELL" de diamétre 150 mm, le coefficient de contraction
est de 0,7 avec une part de variance expliquée (r?) de 88% (coefficient de corrélation r de
94%).

35 -
. N=355 mesures

30+ ro94%

L] mesures (Hegrtrée = 16 cm, Qentrée |
=26 m3/h)

i
(He = 20 em, Qe = 63 m3/h)

4 {He = 22 em, Qe =70 m3Mm)

- {He = 24 em. Qe = 79.4 mI/h}

(He = 13 cm, Qe = 18 m3/h)

débit de diffusion (m3/him)

: o rgfation {3.1), avee m = 0.7 '}

0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20
hauteur piézométrique {cm)

Figure 3.12. : Débits diffusés par unité de longueur de drain (SIROWELL, D = 150 mm) en fonction

de la charge piézométrique (cas ou existe du gravier a la sortie aval du drain).

3.2.3.2. Loi de débit d'écoulement a la sortie aval du drain

L'évaluation du débit d'écoulement a la sortie aval des drains de longueur limitée
(hauteur d'eau aval non nulle [h,,, # 0]) est nécessaire pour leur dimensionnement et pour
I'étude de la répartition spatiale des débits et des hauteurs piézométriques le long de ces
drains.

L'écoulement a la sortie aval du drain est assimilé a un écoulement & travers un orifice dénoyé.
Dans ce cas, le débit transitant a travers la section d'écoulement contractée a la sortie aval du
drain (cf. figure 3.13) est obtenue par l'intégration du débit élémentaire sur toute la section

d'écoulement:
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havn P
Qavai =2 d aval ‘\/{E o /h -\/QR -h dh (35)
oll C{ ava) désigne le coefficient de débit aval (Cy ,,,; < 1) dépendant de ia contraction de la veine liquide a

la sortie aval du drain et de la présence d'un obstacle tel que du gravier ou des granulats constituant les structures

poreuses.

Profil en long :

Qs aval

Profil en travers :

A

‘ havai

Figure 3.13. : Calcul du débit a la sortie aval du drain.

3.2.3.2.1. Evaluation du coefficient de débit aval ~

= Dans le cas, ou il n'y a pas d'obstacles a la sortie aval et pour un calcul approché
d'un orifice circulaire en mince paroi, soumis a un €écoulement en charge, CARLIER (1972),

propose un coefficient de débit aval (Cy ., = 0,62).

. Dans le cas ot il y a un obstacle a la sortie aval du drain, tel que du gravier, le
débit d'écoulement et le coefficient de débit (Cy ,,,) sont plus faibles que dans le cas
précédent. En effet, 'ajustement des mesures des débits en fonction des hauteurs d'eau a la
sortie aval du drain avec l'expression (3.5) indique un coefficient de débit aval plus faible (Cy4

=(),15), avec une part de variance expliquée de 98 % (cf. figure 3.14).

aval
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Figure 3.14. : Débit d'écoulement & lu sortie aval du drain SIROWELL (D = 150 mm) en fonction de

la charge piézométrique (cas ot existe du gravier & la sortie gval du drain).

3.2.3.3. Répartition des débits et des pressions le long des drains de longueurs

limitées

L'influence de la présence du gravier a la sortie aval du drain sur la répartition spatiale
des débits de diffusion et d'écoulement (cf. figures 3.15 et 3.16) et des hauteurs
piézométriques (cf. figure 3.17) le long du drain, se traduit par une perturbation de
l'écoulement semblable a un ressaut hydraulique. Les graviers situés a I'aval du drain jouent le
role d'un contrble aval des écoulements. L'analyse de l'allure des profils des lignes
piézométriques et le calcul des nombres de Froude indique que dans ce cas, les écoulements
passent d'un régime torrentie] & I'amont & un régime fluvial a l'aval, ce qui se traduit en
hydraulique a surface libre par la formation d'un ressaut hydraulique et par des perturbations
de 'écoulement. Cette influence aval se traduit par I'élévation des hauteurs piézométriques a
'aval du drain (transformation de 1'énergie cinétique en énergie potentielle) et par conséquent
l'augmentation des débits de diffusion (cf. figures 3.17 et 3.15). L'influence de la présence du
gravier 4 la sortie aval du drain sur la diffusion d'eau n'a été approchée dans cette thése que de

point de vue expérimentale.



Chapitre 3: Diffusion des eaux pluviales par des drains dans les structures réservoirs
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Figure 3.15. : Répartition longitudinale des débits de diffusion (drain SIROWELL, D = 150 mm, cas

ou existe du gravier a la sortie aval du drain).
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Figure 3.16. : Répartition longitudinale des débits d'écoulement (drain SIROWELL, D = 150 mm,

cas ou existe du gravier d la sortie aval du drain).
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Figure 3.17. : Répartition longitudinale des hauteurs piézométriques (drain SIROWELL, D = 150

mum, cas ou existe du gravier a la sortie aval du drain).
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3.3. MODELISATION MATHEMATIQUE DE LA DIFFUSION D'EAU PAR
DES DRAINS

Les écoulements graduellement et spatialement variés (a débit variable), peuvent étre
le résultat de l'augmentation ou de la diminution (diffusion d'eau) du débit le long de
I'écoulement. La diffusion d'eau provoque des perturbations de l'écoulement dans le drain.
Elle entraine des pertes de charges spécifiques (VEN TE CHOW, 1959). En hydraulique a surface
libre, les écoulements & débit variable sont plus complexes que les écoulements classiques &

débit constant.

3.3.1. Le modéle HYDRODIF

Pour le développement du modele HYDRODIF, permettant la simulation de la diffusion
d'eau par des drains (€coulement a débit décroissant), ont €t¢ adoptées les hypothéses
suivantes:

% ['écoulement est permanent et monodimensionnel, suivant I'axe longitudinal du drain,

% pour chaque section d'écoulement, la distribution des vitesses est supposée uniforme, la

répartition des pressions est supposée hydrostatique.

La modélisation mathématique des écoulements, le long des drains diffusant des eaux
pluviales dans les structures réservoirs, est basée sur les principes de conservation de la masse
et de I'énergie (cf. § 2.3.2 , chapitre 2).

En se référant au systéme d'axes de la figure 3.18 et en combinant I'équation de continuité et
I'équation dynamique, a été obtenue I'équation différentielle suivante qui caractérise
'écoulement dans un drain diffusant de I'eau, valable en dehors de toute singularité (ressaut

hydraulique, etc.) :

. x,h
Iix)y—J(x,h)+ —gz—)— Gy (3,5}
dh(x) _ g8 (x,h) (3.6)
dx ]1- Ff (x.h)
avec, h . hauteur piézométrique, {L],
Q . débit d'écoulement, [L3T-1],
I . pente longitudinale du radier du drain (7 = - & ), [L/L],
dx
Qg  : débit de diffusion par unité de longueur de drain, [LT-'],
S : section mouillée de I'écoulement, [L?],
F, : nombre de Froude, [ ],
J : perte de charge par unité de longueur ( y = _ aH ), calculée par la formule empirique de
dx

MANNING-STRICKLER, {L/L].
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Figure 3.18. : Schématisation de la diffusion d'eau par des drains.

L'équation d'écoulement (3.6) peut €tre obtenue aussi par I'application du théoréme des
quantités de mouvement (cf. § 3.4). Le cas particulier de I'écoulement en charge est inclus
dans le modéle HYDRODIF (3.6). En effet, dans ce cas, la section mouillée devient constante,

le nombre de Froude s'annule et I'équation d'écoulement se simplifie:

dh Vix,h)

- T LD 3.7
I (x) (x,h) 2SCeh) Gy (x,h) (3.7)

La modélisation de la diffusion d'eau par des drains nécessite 1'évaluation des débits de

diffusion q s d'eau a travers les fentes du drain.

3.3.2. Lois de diffusion d'eau a travers les fentes des drains

Une approche théorique a été adoptée pour la détermination des lois régissant le débit
de diffusion a travers les fentes du drain, en régimes noyé et dénoyé. Cette approche a été
validée par l'approche expérimentale de la diffusion d'eau par des drains exposée au § 3.2.
Deux cas sont a distinguer, notamment pour les drains routiers & cunette plate: fentes du drain

dirigées vers le bas ou vers le haut.

3.3.2.1. Fentes du drain dirigées vers le bas

3.3.2.1.1. Régime dénoyé

Deux cas peuvent se présenter en fonction de la position de la hauteur piézométrique

par rapport a la limite supérieure des fentes.

85



Mohamed DAKHLAQUI

F= 1€ cas : la surface libre de U'eau est en dessous de la limite supérieure des fentes (8, < B)

Dans ce cas, seulement une partie des fentes du drain participe a la diffusion ou a
l'injection d'eau. Soit B le demi-angle d'ouverture des fentes du drain et 8, le demi-angle au
centre dépendant du niveau d'eau dans le drain (cf. figure 3.19). Le niveau d'eau dans le drain
peut étre exprimé en fonction de cet demi-angle au centre 8, selon l'expression suivante:
h=R (1-Cos8,) , ou R désigne le rayon du drain.

La vitesse de diffusion d'eau a travers la fente M de cote Z,, par rapport au radier du drain est

donnée par l'expression: V,,, =V,, =2g(h-z,) .

Figure 3.19.: Evaluation du coefficient de débit en régime dénoyé et dans le cas oit le niveau d'eau

est en dessous de la limite supéricure des fentes (B > 9, ).

Le débit élémentaire de diffusion dq; a travers un élément de fente de circonférence
ds; est donné par I'expression: dg, =mdS, \j2 glh- z,w) .

avec,
m : coefficient dit "de contraction” du jet d'eau a la sortie des fentes, [ ],
ds; : périmétre d'un élément de fente, dS,=R.d0, [L],
de . angle d'ouverture de '¢}ément de fente,

Zy = R.(1 - cosB) .
Dans ce cas, le débit élémentaire de diffusion dg, & travers un élément de fente et de

: . . ] —
dimension [L?T-], s'écrit: dq, = m,R\Il_;‘li(]_cme)deﬁgh .
2

L'intégration de ce débit élémentaire de diffusion d'eau sur une unité¢ de longueur de drain

permet de retrouver le débit diffusé par métre de drain:

'e(l
Quy =M Sy é Jo m d9./2gh (3.8)
’ h

86



Chapitre 3: Diffusion des eaux pluviales par des drains dans les siructures réservoirs

0, /
Posons, C f(h)zéjo

R
‘Jl - —(l - Cos e). dd , Cg(h) est appelé "coefficient de forme" exprimant la répartition
h

géométrique des fentes sur le drain. Sy, désigne la surface des fentes par métre de drain. L'intégration du débit
de diffusion est limitée a la section mouillée (8,) , parce que dans ce cas, les fentes situées au-dessus du niveau
d'eau dans le drain ne participent pas a {a diffusion d'eu (cf. figure 3.19).

Le débit de diffusion par métre de drain, en régime dénoyé et pour un niveau d'eau situé au-

dessous de la limite supérieure des fentes, s'écrit ainsi :
Quy = mcf (n Sm{ V2gh (3.9)

= p@Ime cqq - Le niveau d'eau est situé au-dessus de la limite supérieure des fentes (64 > P)
Dans ce cas, théoriquement toutes les fentes participent & la diffusion d'eau. Le débit
de diffusion est intégré jusqu'a la limite supérieure d'ouverture des fentes (B), (cf. figure 3.20).

Figure 3.20.: Evaluation du coefficient de débit en régime dénoyé et dans le cas ou le niveau d'eau

est au dessus de la limite supérieure des fentes (6 > ).

En faisant le méme raisonnement que dans le cas précédent, le débit de diffusion par
métre de drain est donné par la méme relation (3.8). Cependant, la limite supérieure

d'intégration du  coefficient de forme est égale au demi-angle (B):

1B r '
C.(h)=— I-—* - Cos8).d0.
0= [ o)

Posons, ¥ =inf(8,, B) , le coefficient de forme générale, valable en régime dénoyé quelle que

soit la position du niveau d'eau dans le drain par rapport a la limite supérieure des fentes,

o 1Y [ R _ ,
s'écrit ainsi @ C,(h)=— J:) I-—(1-Cos8).d8 . Ce coefficient de forme est valable également en
, 5 .

¢coulement en charge (0, = ) comme en écoulement a surface libre.

En conclusion, en régime dénoyé, le coefficient de débit Cyh) est le produit d'un

coefficient m dit "de contraction” du jet d'eau a la sortie des fentes du drain et d'un coefficient
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de forme variable Cyh) tenant compte de la répartition géométrique des fentes et qui dépend
de la charge piézométrique (C, (i) = m.C,(h)), (cf. figure 3.21 et annexe 5). De méme le débit
de diffusion, exprimé par la relation (3.9), dépend essentiellement des hauteurs

piézométriques et de la densité des fentes du drain (cf. figure 3.22 et annexe 5).

e
)

| ——— DN 30 mm (fentes = 90°)

— -~ DN 100 mm (fentes = $0°) !

e
@

[ ——&— DN 150 mm (fentes = 90°) |
| !

e
n

i DN 200 mm (fentes = $0°) ‘
i |
| ——O—— DN 250 mm {fentes = 50°) |
1
f — — =~ DN 300 mn (fentes = 45°) f
i

‘ ,

Cefficient de forme { Cf )
o
N

10 15 20

Charge piézométrigue {cm)

Figure 3.21. : Coefficients de forme Cy, en régime dénoyé, pour les drains "routiers" de type
"SIROWELL" (fentes = angle ).

© e DN 80 mim (fentes = 90°) ‘
= —— DN 168 mm (fenies = 50°) !
|

I —h—— DN 150 mm (fentes = 0% |
i

débit de diffusion, qdif (m3/h/m)
Ny
[~

15 DN 200 mm (fentes = 90°) |
; . ‘ w
10 C/ -—C- — DN 250 muwn {fentes = 50°) 1
5. e o= DN 300 mm (fentes = 45°)
j ’ |
0 s -
0 10 20 30 40 50 60 70

Charge pidzométrigue {cm)

Figure 3.22. : Débits de diffusion en régime dénoyé, simulés par le modéle HYDRODIF avec m =
0.35, pour les drains "routiers" de type "SIROWELL" (fentes = angle ).

Ces courbes représentatives des coefficients de forme et des débits de diffusion ont une
allure croissante en fonction des hauteurs piézométriques. En effet, les coefficients de forme
Cqhy croissent rapidement en fonction de la charge piézométrique jusqu'a la hauteur
piézométrique correspondant & la limite supérieure d'ouverture des fentes. Puis, il y a
changement de pente et les coefficients de forme tendent asymptotiquement vers un
coefficient de forme limite (C,= 1). Au-dela de cette limite, les débits de diffusion qu(h)
continuent & augmenter en fonction des hauteurs piézométriques mais d'une maniére moins

rapide que dans la partie du drain ou il y a les fentes.
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3.3.2.1.2. Régime noyé

Un drain placé dans l'eau est en fonctionnement noyé si le niveau d'eau a I'extérieur du
drain est supéricur a la limite supérieure des fentes. Cependant, ce niveau d'eau doit étre
inférieur a la charge piézométrique mise en oeuvre dans le drain pour que ce dernier puisse
diffuser de l'eau (cf. figure 3.23). Dans le cas contraire, le drain assure le role du drainage

(inverse de la diffusion d'eau).

Figure 3.23. : Drain en fonctionnement noyé.

La vitesse de diffusion d'eau a travers une fente quelconque du drain:
Viwe =V. =V, =y2g(h~h,,) , ot h, désigne la hauteur d'eau a l'extérieur du drain. Le

débit de diffusion par métre de drain est donné par I'expression :
qdy’/’ = Cd Sdi/ 2 g(h - hexl ) (310)

Dans ce cas, le coefficient de débit C, est constant et ne dépend ni de la charge
piézométrique ni de la répartition géométrique des fentes, ce qui se traduit par un coefficient
de forme égal a 1 (C; = 1). Le coefficient de débit C, est proche du coefficient m dit
"coefficient de contraction du jet d'eau” (C, = m) et le débit diffusé par métre de drain peut
étre exprimé ainsi : g, =mS,, \/W . Pour I'exemple de simulation illustré par la
figure 3.24, la hauteur d'eau a l'extérieur du drain (h,,,) a ét¢ imposée de fagon a avoir toutes
les fentes noyées (h,, = 5 cm pour le drain & 80 mm, h,,, = 6 cm pour & 100, h,,, = 8 cm pour
@ 150, h,,, = 11 cm pour & 200, h,,, = 13 cm pour & 250 et h,,, = 17 cm pour & 300 mm).

ext

89



Mohamed DAKHLAOUI

| ——®~— DN 80 (fentes = 90°)
! ——— DN 100 (fentes = 90°)
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|
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Figure 3.24. : Débits de diffusion en régime noyé, simulés par le modéle HYDRODIF avec m = 0.35,

pour les drains "routiers” de type "SIROWELL" (fentes = angle p).

3.3.2.1.3 Régime semi-noyé

11 s'agit d'un cas intermédiaire entre les régimes noyé et dénoyé. Dans ce cas, les fentes
sont partiellement noyées et le niveau d'eau a l'extérieur du drain est inférieur a la limite

supérieure (B) d'ouverture des fentes (cf. figure 3.25).

Figure 3.25. : Drain en fonctionnement semi-noyé.

a, désigne le demi-angle au centre correspondant au niveau d'eau a l'extérieur du drain,

} Y h

Coso =1-—2- | y=inf(B, .B)et Cos® =1-— .

o R 0 R
En faisant le méme raisonnement qu'en régime dénoyé, le coefficient de forme intermédiaire

. . . , t R,
Ct; (pour les fentes dénoyées) est donné par la formule : €, = rﬂ fl —;(1 ~Cos0) df .
! - }"%g
0

Ce coefficient de forme intermédiaire exprime la variation du débit de diffusion dans la partie
dénoyee (cf. figure 3.26). Les fentes noyées participent a la diffusion mais avec un coefficient
de debit constant (Cg=1 et Cy=m). En régime semi-noyé, ie débit de diffusion est la somme

des débits injectés par les fentes noyées et dénoyées (cf. figure 3.27) :

90



Chapitre 3: Diffusion des eaux pluviales par des drains dans les structures réservoirs

Gy =de,f.[%"—+(1-%°~)Cfi},/2g(h-hm) (3.1D)

Dans ce cas, la hauteur d'eau imposée a l'extérienr des drains SIROWELL est de 3 ¢cm
pour & 80 mm, & 100 et & 150 et de 5 cm pour & 200, & 250 et & 300 mm.

et — 1

s 0.8 i ‘
G | —=%—— DN 80 (feates = 9°) |
P i | .
E 0.6 1 v —0—— DN 100 {fentes = 90°) |
§ 06 i |
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"é; 0.4 DN 200 (fentes = 90°) |
G : ‘
E | —O—— DN250 {fentes = 50°) |
S 0.2 |
S0

|
!

| ===~ DN 300 (fentes = 457 i
L |

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50
Charge piézométrique (cm)

Figure 3.26. : Cocefficients de forme intermédiaire Cpy, en régime semi-noyé, pour les drains

"routiers” de type "SIROWELL" (fentes = angle B).
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Figure 3.27. : Débits de diffusion en régime semi-noyé, simulés par le modéle HYDRODIF avec m =

0.35, pour les drains ""routiers" de type "SIROWELL?" (fentes = anglep).

3.3.2.2. Fentes dirigées vers le haut (cunette plate vers le bas)

Certains drains tels que les drains de type SIROWELL adaptés au drainage routier
présentent une cunette et les fentes ne sont réparties que sur une partie de la section du drain
(cf. figure 3.28). Dans cette position, le drain ne diffuse pas d'eau tant que la hauteur d'eau ou
plus précisément la hauteur piézométrique est inférieure au niveau inférieur des fentes (h <
henies OU B, < 7-B), quelque soit la nature du régime d'écoulement, dénoyé, noyé ou semi-noyé.
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Pour I'évaluation des coefficients et des débits de diffusion, le drain est supposé de section
circulaire équivalente.

3.3.2.2.1. Régime dénoyé

Dans ce cas, la hauteur d'eau a l'extérieur du drain est inférieure a la limite inférieure
des fentes (cf. figure 3.28)

Figure 3.28. : Drain en fonctionnement dénoyé (cas oii les fentes sont dirigées vers le haut,

cunette plate vers le bas).

Le débit de diffusion par métre de drain est donné par: [q,, = mC,(h) Sy Jm 1,
(cf. figure 3.30). Le coefficient m dit "de contraction" semble étre plus faible que dans le cas
ou les fentes sont dirigées vers le bas et le coefficient de forme Cy exprimant la répartition
géométrique des fentes (cf. figure 3.29) est donné par I'expression:

1 2 R s
Cf =Efn_§)‘/l—;(l—Cose).aB (3.12)

-~
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Figure 3.29. : Coefficients de forme Cr, en régime dénoyé, pour les drains “routiers” de type

"SIROWELL" (cas ol les fentes sont dirigées vers le haut, fentes = angle f3).
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Figure 3.30. : Débits de diffusion en régime dénoyé, simulés par le modéle HYDRODIF avec m =
0.35, pour les drains "SIROWELL" (fentes dirigées vers le haut, fentes = angle ).

3.3.2.2.2. Régime noyé

Pour qu'il puisse avoir diffusion d'eau, la charge piézométrique dans le drain doit étre
supérieure au niveau d'eau extérieur (la hauteur d'eau imposée a l'extérieur du drain est de 9
cm pour & 80, 11 cm pour &3 100, 16 cm pour & 150, 21 cm pour & 200, 26 cm pour & 250
et 33 cm pour & 300). Dans ce cas, le drain est en charge (h = 2R).

Comme pour le cas, ou les fentes sont dirigées vers le bas, le débit de diffusion par métre de

drain est donné par I'expression : g, =mS,, J2g(h=h,) (cf. figure 3.31).

[ wnnmeeee DN 80 (fontes = 90°)

30 T

W; | ——— DN 100 (fonics = 90°) x
25 f D ——a— DN 150 (fomtes = 907)
20 i DN 200 (fenles = 90°) ;

|
| — 0 DN 250 (fentes = 50°)
]
i

== = = DN 300 {fentes = 45°)

(.

débit de diffusion qdif (m3/h/m)
-h
o

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50
Charge piézométrique (cm)

Figure 3.31. : Débits de diffusion en régime noyé, simulés par le modéle HYDRODIF (m = 0.35),

pour les drains "routiers” de type "SIROWELL" (cas ou les fentes sont dirigées vers le haut).

3.3.2.2.3. Régime semi-noyé
Dans ce cas intermédiaire entre les régimes noye et dénoyé, les fentes sont en partie
noyées et le niveau d'eau a 'extérieur du drain est inférieur a la charge piézométrique dans le
drainfh > h,,, > hg.., o 6, > ay > n-B], (cf. figure 3.32). Dans ce cas et pour I'exemple de
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simulation présenté a la figure 3.32, la hauteur d'eau imposée a 'extérieur du drain est de 6 cm
pour & 80, 7 cm pour & 100, 10 cm pour & 150, 13 cm pour & 200, 20 cm pour & 250 et 27
c¢m pour & 300 mm.

>

=
s
-3

hi-nm

D

2 —
i
i
]

Figure 3.32. : Drain en fonctionnement semi-noyé (cas oii les fentes sont dirigées vers le haut).

Le coefficient de forme intermédiaire Ct, (pour les fentes dénoyées) est donné par la

1 8 | R
formule: ¢, = ———— 1-—(1-Cos6).d6 .
Ji (1:-—(10)'[%\; h( 0s8)

Ce coefficient de forme intermédiaire exprime la variation du débit de diffusion dans la partie
dénoyée (cf. figure 3.33). Les fentes noyées participent & la diffusion d'eau mais avec un
coefficient de débit constant (C,=1 et C, =m). En régime semi-noy¢, le débit de diffusion
(cf. figure 3.34) est évalué par I'expression:

qdif=de,f.[(ao+ﬁ—rc)+(n~ao; Cf,]‘ (———_2g(h-—hu,) (.13)

B p

g 0.8

o [—'—-DNW(fcnm-”‘)

g .
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T 04 i
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] ! !

S 0.2 ': —O—— DN 250 (fentes = 56°) |
{ = === DN 300 (fentes = 45°)
L

— -
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Figure 3.33. : Coefficients de forme intermédiaire Cf;, en régime semi-noyé, pour les drains

"routiers" de type "SIROWELL" (cas cu les fentes sont dirigées vers le haus).
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Figure 3.34. : Débits de diffusion en régime semi-noyé, simulés par le modéle HYDRODIF (m =

0.35), pour les drains "routiers” de type "SIROWELL" (fentes dirigées vers le haut).

3.3.3. Conclusion

Cette étude théorique de diffusion d'eau a permis de fournir un modéle pour la
représentation des débits de diffusion a travers les fentes des drains, en régime noyé ou
dénoyé, que ces fentes soicnt dirigées vers le haut ou vers le bas. La forme générale de la loi
de débit de diffusion est donnée par I'expression: g, = C,(h) S, \[Z—g(h——hu,) . Cette relation
a été utilisée par plusieurs auteurs pour I'étude des écoulements a travers les orifices
(DUCHENE et McBEAN, 1992; BURGESS et al., 1993; RAIMBAULT, 1993b; DAKHALOUI et al., 1995a;
DAKHLAOUI et al., 1995b, ...). Le coefficient de débit Ch) dépend de la charge piézométrique
dans le drain et de la nature du régime de diffusion :

O En régime noyé, le débit de diffusion par métre de drain est évalué par
I'expression:
Gy =mS, J2g(h—h,,) . Dans ce cas, le coefficient de débit est constant, il est

sensiblement égal au coefficient de contraction (Cy= m).

& En régime dénoyé, l'introduction d'un coefficient C; (h), appelé "coefficient de
forme", permet de tenir compte de la disposition et de la répartition géométrique des fentes et
de la variation de la charge piézométrique dans le drain. Ceci permet de ne prendre en compte
que les fentes qui participent a la diffusion d'eau. Par conséquent, le coefficient de débit [C,(h)
= m. C;(h)], est fonction de la charge piézométrique. Dans ce cas, le débit de diffusion est
évalué par l'expression: g, =mC,(h) S, m . Ces lois de débit ont été validées

par l'approche expérimentale de diffusion d'eau par des drains (cf. § 3.2).
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3.4. ETUDE NUMERIQUE : CONCEPTION ET MISE EN OEUVRE DU
MODELE HYDRODIF

3.4.1. Introduction

La conception du modéle HYDRODIF est basée sur la résolution numérique des
équations d'écoulement et des lois de débit a travers les fentes des drains, validés par des
essais expérimentaux, qui ont permis de déterminer la répartition spatiale des débits et des
pressions le long de ces drains.

Le modéle HYDRODIF, outil de simulation des écoulements permanents dans les drains de
diffusion d'eau, permet le calcul des lignes piézométriques, des débits, des pressions et des
vitesses d'écoulement le long des drains. Il est possible d'en déduire le débit total que peut
accepter un systéme de diffusion a 'amont et par conséquent les dimensions et les longueurs
des drains a4 mettre en oecuvre pour l'injection et la répartition sans débordement des eaux
pluviales dans les structures réservoirs. Ce modele constitue un outil d'aide a la conception et

au dimensionnement des ouvrages de diffusion d'eau.

3.4.2. Conception du modéle HYDRODIF

3.4.2.1. Equations de base

Ce sont les équations d'écoulement et de continuité en régime permanent dans le temps
et graduellement varié le long des drains diffusants des eaux pluviales dans les structures
poreuses (cf. § 3.3.1):

Vin
I—J(}:)+—-—(—)—qdjf(h)
) dh gSwm
- Equation d'écoulement : —_— - (3.14)
Ve dSo
g8 dh
avn v (1 Vim dSn)y dh
- Equation de continuité : L. Qay ) _ 70 30 2 (3.15)
dx S Swy dh dx
avec,  Ggir . débit de diffusion a travers les fentes du drain {cf. § 3.3).

Il s'agit de résoudre un systéme d'équations différentielles de premier ordre du type :

% = f,(x,h,V) et % = f, (x.h,V), soumis aux conditions aux limites suivantes (cf. figure

3.18):
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© -araval: X = Xoual s h(X,y) = h,, (= 0 lorsque le drain est

suffisamment long) et V(x \Y%

aval) = Vaval

® - alamont : x=0, HoOy=H, o et V() = Gonen
S
© - aux sections de contréle: h=h_ ; F,=1,Q0=Q, et V=V,
avec,
Lscouimax : longueur maximale d'écoulement ou de diffusion pour H, .. .. imposeé,
havats Vaval : respectivement la hauteur d'eau et la vitesse d'écoulement 4 l'aval du drain,
H,mont s Qamont  © FESPectivement la hauteur d'eau et le débit imposés 4 'amont du drain,
h,, Q. et V. : respectivement la hauteur d'eau, le débit et la vitesse d'écoulement aux sections
de contrdle.

3.4.2.2. Analyse qualitative des lignes piézométriques

Il est intéressant, avant de présenter les schémas numériques utilisés dans la résolution
des probléemes d'injection d'eau par des drains dans les structures réservoirs, d'analyser
qualitativement l'allure des lignes piézométriques dans ces drains. Ceci permet de prédire et de

vérifier I'exactitude des solutions numériques.

3.4.2.2.1. Analyse qualitative des profils des lignes piézométriques

L'allure des profils ou des lignes piézométriques dépend du signe de la pente %

(équation 3.14). En effet, deux cas peuvent se présenter selon la position relative de la hauteur
piézométrique par rapport a la hauteur d'eau critique h, . Cette hauteur d'eau critique est
variable le long du drain, suite aux variations du débit d'écoulement Q(x) qui est décroissant

de I'amont vers l'aval, dans le cas de la diffusion d'eau.

& Ecoulement fluvial : Si a une section d'écoulement donnée du drain, la hauteur
piézométrique est supérieure a la hauteur d'eau critique (h > h_ ), le régime d'écoulement est
dit "fluvial" et le nombre de Froude est inférieure a 'unité (F, < 1). Dans ce cas , l'allure de la
ligne piézométrique dépend du signe de I'expression suivante: [1 - J(h)+—SLh)—qdj( M} . Deux

giwm “
cas peuvent se présenter :

& Si la perte de charge par métre de drain J(h) est supérieure a la quantité ( I+ Lqﬂ),
gs ™

la pente de la ligne piézométrique est négative [gxfl— { 0] et la hauteur d'eau diminue de
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'amont vers I'aval. Ce profil de ligne piézométrique semble étre représentatif des
écoulements en régime fluvial et & débit décroissant (cas de la diffusion d'eau).

& Par contre, si la perte de charge par métre de drain J(h) est inférieure a la quantité

( 1+ 4.,/)’ la pente de la ligne piézométrique est positive [% Y 0] et la hauteur d'eau
gs™"

augmente de 'amont vers I'aval et pourtant le débit et la charge totale sont décroissants
de I'amont vers l'aval .Ce cas semble étre peu fréquent en dehors des perturbations ou

des singularités hydrauliques (ressaut hydraulique, seuil, etc.).

& Ecoulement torrentiel : Si a une section d'‘écoulement donnée, la hauteur
piézométrique est inférieure a la hauteur d'eau critique (h < h), le régime d'écoulement est dit
“torrentiel" et le nombre de Froude est supérieure a l'unité (F, > 1) et (1-F? < 0). Deux cas

peuvent se présenter :

@ Si (J(;,) Y1+ I/;h) qﬂ,ﬂ,(;,,), la pente de la ligne piézométrique est positive de

g9y

I'amont vers l'aval 1 dh OJ En principe, ce cas ne peut pas exister en dehors des
Lax

perturbations ou des smgularités hyvdrauliques tels que les ressauts hydrauliques.

@ Si (J(h)<[+ Ve
\ g5t

—qd {(;,)) la hauteur d'eau décroit de 'amont vers l'aval [ ah o],

Lae )
Ce cas semble étre plus fréquent pour la diffusion d'eau par des drains en régime

torrentiel.

3.4.2.2.2. Analyse des profils des lignes piézométriques par la recherche des
sections de controle

En dehors des ressauts hydrauligues, les lignes piézométriques peuvent étre intégrées
numeériguement 3 partir d'une hauteur d'eau qui est connue au niveau des sections de contrdle
ou le régime d'écoulement est dit "critigue" (h = h;). Pour ces sections d'écoulement
particuliéres, la pente du radier est égale a la pente critique (I = L) et le nombre de Froude est
égale a l'unité (F. = 1). Ceci permet d'établir une relation entre le débit critique Q, et la hauteur
VI

d'eau critique h,: O, =

avec,
i, : pente critique, {L/L],
Se . section d'écoulement critique, [1.2),
Te . largeur au miroir critique, [L], 7, = dhL .

La méthode de détermination des sections de controle sera explicitée au § 3.4.2.3.3.
Le passage d'un écoulement fluvial 4 'amont, 4 un écoulement torrentiel a I'aval, se traduit par

un changement du régime d'écoulement au niveau de la section de contrdle sans perturbations
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"brutales” et I'écoulement reste toujours graduellement varié. Par contre, le passage d'un
écoulement torrentiel a 'amont, a un écoulement fluvial a l'aval, se traduit par la formation
d'un ressaut hydraulique (régime rapidement vari¢) dont le centre est approximativement situé
au niveau de la section de contrdle (cf. figure 3.35). Le ressaut hydraulique est accompagné
par des turbulences et des perturbations de I'écoulement. Ceci est due a la dissipation d'énergie
au niveau du ressaut hydraulique et a la transformation de l'énergie cinétique en énergie
potentielle. La modélisation de ces perturbations hydrauliques est différente de celle des
écoulements graduellement variés. En effet, 'intégration numérique des ressauts hydrauliques
peut étre approchée par le calcul des hauteurs d'eau conjuguées, en plusieurs sections des
branches torrentielles et fluviales, de part et dautre du ressaut. L'étude des ressauts
hydrauliques dans les canaux et les cours d'eau, mais a débit constant, a été traitée par
plusieurs auteurs (VEN TE CHOW, 1959; CHIPPADA et al., 1994; HAGER, 1994; SERRE et al., 1994;
CHANSON et MONTES, 1995; ...).

Section de conirdle 1

Amont \ / Section de contrle 2

‘\\ / ST D

T T O

Figure 3.35. : Représentation schématique de la position d'une section de contréle

~he

Aval

et de ia formation d'un ressaut hydraulique.

3.4.2.3. Résolution numérique de la diffusion d'eau par des drains

Le calcul des hauteurs piézométriques dans le modele HYDRODIF consiste a résoudre
numériquement les équations différentielles de premier ordre (3.14) et (3.15) modélisant les
écoulements permanents le long du drain sous certaines conditions initiales et aux limites.

Le démarrage de l'intégration numérique des lignes piézométriques se fait & partir des sections
de contréle si elles existent. Sinon, les calculs se font a partir de 'aval de 1'écoulement. Deux

schémas numériques ont été utilisés dans le modele HYDRODIF.

3.4.2.3.1. Algorithme de RUNGE-KUTTA

Rappelons que pour résoudre numériquement une équation différentielle, il faut s'étre

assuré au préalable qu'il existe une solution et une seule.
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La résolution du systéme d'équations { % = f,(x,h,V) et %/ = f,(x,h,V’) } par la méthode

de RUNGE-KUTTA d'ordre 4, qui est consistante et stable, exige quatre évaluations des
fonctions f, et f, pour chaque pas de calcul Ax (cf figure 3.36). ANDERSON (1996) remarque
que cette méthode est assez précise pour résoudre les équations d'écoulement sans avoir

recours & un grand nombre de pas de calcul.

X p el

Figure 3.36. : Schématisation de I'algorithme de RUNGE-KUTTA d'ordre 4.

La hauteur piézométrique h;,, etla vitesse V,,; a l'abscisse x;,; sont évaluées a partir des

valeurs calculées au pas précédent (h; et V,), al'abscisse x; , selon 'expression suivante:

h., =h,+%£(k1+2k2+2k3+k4) (3.16)

V., =V;+£‘6£(mz+2m2+2m3+m4) (3.17)
avec,

k, = f,(x,-,h,-\V,) et m, = fz(xl-,hi,ﬂ'i)

kzzfl(xﬁA—zx—,h,a—-g—‘,V,q»%L) et mzzfz(x,“i'-‘ﬁ‘?—x,h“‘?'%!",y-!ﬂ'%)

k;:f’(xi-f%-,h;%—j‘:z—:-,“:—F”;—z) et m,:fz(x,+—éz—{.h,+£i,V,+mz—2)

k, = f,(x +Ax, b+ k,,V,+m,) et m, = f,(x +Ax, h +k,,V, +m,)

L'algorithme de RUNGE-KUTTA est stable, il est satisfaisant dans la partie d'écoulement
en charge (h > 2R), ot le nombre de Froude s'annule (F, = 0) et la fonction f, se simplifie et

C V
s'écrit  ainsi /i (x,h,V) = @ =]-Jm+ W
dx g8s

qd,f(h)]. Par contre, dans la partie
()

d'écoulement a surface libre, cet algorithme est trés sensible aux varniations du nombre de

Froude (F,) notamment dans les sections d'écoulement proches des sections de contrdle, lieux
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de changement du type de régime d'écoulement (fluvial ou torrentiel). En effet, la pente des

. . : dh , . .
lignes piézométriques [Ex‘} change de signe et I'algorithme de RUNGE-KUTTA devient instable

et ne converge pas vers les valeurs exactes des hauteurs piézométriques, aux abords des

sections de contrdle.
Une autre méthode de discrétisation a été adoptée pour le calcul des hauteurs piézométriques

dans la partie d'écoulement a surface libre.

3.4.2.3.2. Schéma de discrétisation de VEN TE CHOW

Ce schéma numérique est semblable a la méthode des différences finies. En se basant
sur le théoréme des quantités de mouvement et en remplagant les différentiels (dx, dh, dV,
dQ) par des incréments finis ou des différences finies (Ax,Ah, AV ,AQ), VEN TE CHOW (1959)
a déterminé l'équation d'écoulement exprimant la variation des hauteurs piézométriques Ah
(cf. figure 3.37) entre deux sections d'écoulement voisines (S, €t (S,,,) distantes de Ax,
pour les écoulements a surface libre a débit spatialement variable (débit croissant ou

décroissant).

h A

_Aval

Figure 3.37. : Représentation schématique de la variation des quantités de mouvement.

Ah=h, . -h et Ah' = Ah + LAx avec, Ah>0
AV = Vamont - Vaval et AQ = Qamonl - Qaval = qdif"Ax

qqir Teprésente le débit de diffusion moyen entre les sections (S,yon) €t (Sayva)s (LT,

aval

Le théoréme des quantités de mouvement (appelé aussi théoreme d'EULER) exprime
que la variation des quantités de mouvement A(m.V), dans un intervalle de temps fini et
relativement petit At, est égale a la somme des forces exiérieures, agissantes sur une masse

liquide en mouvement, située entre deux sections d'écoulement voisines (S et (S :
amon! aval
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A(m ~') ~
VR Z oxt ou encore p QAV = z F. (3.18)
avec,

m : masse du liquide compris entre (S, ..,) et (S, .1}, [M],
v : vitesse d'écoulement, [LT1],
Py : masse volumique d'eau, [ML-3],

volume
Q : débit d'écoulement; O = —l; =V.§5,[L3Th,

t

AV : variation de la vitesse d'écoulement entre (S, €t (S,ya), [LT-1},
NFE . somme des forces extérieures agissantes sur la masse d'eau, m, [MLT-2].
Lw “ext

Dans le cas de la diffusion de l'eau (débit décroissant) et en se référant a la figure 3.37,

la quantité de mouvement traversant la section (S,,,,,) par unité¢ de temps est exprimée ainsi :
[pw.me. V,..]- La quantité de mouvement traversant la section (S,,) est donnée par

amoni

I'expression : [py,. Opar. Vavar |- Pour évaluer la variation des quantités de mouvement entre les

deux sections voisines (S, €t (S,a), VEN TE CHOW (1959) tient compte d'une perte de
quantité de mouvement supplémentaire due aux pertes d'eau & travers les orifices du drain. En
effet, la diffusion d’'eau engendre des pertes d'énergie supplémentaires & travers les fentes du
drain et dans ce cas, les vitesses d'écoulement ne sont plus uniformes dans les sections

d'écoulement. II a estimé cette perte de guantité de mouvement a: p, AQ( v, _%Z) . Dans

ce cas, la variation des quantités de mouvement entre les sections (S, €t (S,,4) est donnée

par l'expression suivante :
) AV
pW l: Qumf)n:‘ ° I/amlml - (Qam:ml - qdl/ ° A'X:) ( Vumvnl - A Z/ ) - AQ( i:/cz!rmiu - ﬁz_)] (3 : 19)

Les forces extérieures agissantes sur la masse d'eau située entre les deux sections (S,,.q) €t
(S,va)s Séparées par la distance Ax, sont respectivement: le poids de l'eau [p,,.8.LAx], les
forces de frottement {p,,.S.J.Ax] et les forces de pressions [p,,.S.Ah].

L'application du théoréme des quantités de mouvement entre les sections (S, €t
(S,a) permet de retrouver le schéma numérique d'intégration des lignes piézométriques
proposé par VEN TE CHOW (1959) :

Ah=J Ax -1 .Ax+

Vs + Vot LAV Ax
Qﬂmnnl ( amoni uvui) 1:1 _ qd{f ] (320)

g (Qumom + qual ) 2 Qamm;i

La résolution numérique de cette équation implicite (3.20) est assurée par l'algorithme
itératif de NEWTON.
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Le schéma numérique de VEN TE CHOW est performant dans la partie d'écoulement a surface
libre, mais il ne converge pas dans la partie d'écoulement en charge. En effet, dans cette partie,

la section d'écoulement et le rayon hydraulique deviennent constantes et par conséquent le

AY
nombre de Froude (F,) et la largeur au miroir s'annulent (F, =0, T = g—h— = () et la hauteur

d'eau est limitée au diamétre du drain. Ceci ne permet pas la convergence de ce schéma

numerique basé sur la variation des hauteurs piézométriques Ah.

En conclusion, la résolution numérique des équations d'écoulement dans le modéle
HYDRODIF est assurée par la combinaison des deux schémas numériques présentés ci-dessus.
En effet, l'intégration numérique des lignes piézométriques le long des écoulements dans les
drains diffusants des eaux est assurée par la méthode de discrétisation de VEN TE CHOW dans
la partie d'écoulement a surface libre et par 'algorithme de RUNGE-KUTTA d'ordre 4 dans la

partie d'écoulement en charge.

3.4.2.3.3. Application du schéma numérique de VEN TE CHOW a la

recherche des sections de conirdle

Rappelons ici que la notion de section de controle n'est valable que dans la partie

d'écoulement a surface libre. En écoulement en charge, le nombre de Froude est toujours égale
a zéro (F, = 0) et la hauteur d'eau critique h, n'a plus de sens physique.
La hauteur d'eau et le débit d'écoulement sont connus au niveau des sections de contrdle ( h =
h
d'écoulement (du fluvial en torrentiel et inversement), la pente du radier est dite "critique" (I =
L), (cf. figure 3.38).

. et Q= Q). Pour ces sections particuliéres, lieux de changement du type du régime

Plan de référence fictif

radier critique fictif

Section de contréle

Amont -

he amont

e 4

Figure 3.38. : Recherche des sections de contréle par l'algorithme de VEN TE CHOW.
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L'algorithme de recherche des sections de controle est déduit a partir du schéma numérique de
VEN TE CHOW. En effet, le calcul de la variation des hauteurs d'eau critiques Ah', a partir d'un
plan de référence fictif de 'amont vers l'aval (cf. figure 3.38) permet de calculer la pente

critique ( I, ) duradier d'un canal fictif :

(il Ah: + h(‘ﬂm/ ) - (Z Ah: * h{""uw ]
- 1

Ax

I = ou  AK.+h. —h =I.Ax  (321)

Au niveau des sections de contréle (I = I,) la substitution de I'équation (3.21) dans I'équation

(3.20) permet de retrouver I'algorithme de recherche des éventuelles sections de contrble:

o+, )4 [1 du O

+J . Ax+\H -H |=ILAx (3.22)
glo.. +0.) 20 J (H. -H_)

3.4.3. Validation du modéle HYDRODIF

3.4.3.1. Généralites

Lorsque les parametres d'un modéle ne peuvent pas étre mesurés directement, leur
calage est nécessaire. Dans ce cas, l'objectif de la calibration est d'attribuer des valeurs aux
parameétres de telle sorte que ['écart entre la réponse du modele et [a réponse du systéme réel
soit dans des limites acceptables (GUPTA et SOREOOSHIAN, 1982, cités par KAUARK LEITE,
1990).

Le modéie HYDRODIF est un modéle mécaniste basé physiquement sur les lois
d'hydraulique a surface libre. En effet, ce modéle déterministe décrit les mécanismes internes
du systeme de diffusion en se basant sur des lois de la mécanique ou de la physique
(conservation de la masse, de I'énergie et des quantités de mouvement). Cependant le fait de
considérer une vitesse uniforme par section d'écoulement est une simplification importante.
Les deux paramétres & estimer sont le coefficient de STRICKLER (K,) et le coefficient de
contraction du jet d'eau a la sortie des fentes (m). Le premier est généralement fourni par les
constructeurs de drains et il peut étre obtenu a partir d'essais hydrauliques sur les drains. Le

second a été évalué a partir de la mesure de débits de diffusion (cf. §3.2).
La procédure de validation ou justification du modéle consiste, en derniére analyse a
vérifier si le modéle en question vérifie les critéres susceptibles d'entrainer sa crédibilité.

Parmi ces critéres énumérés par DELATTRE (1979), cité par KAUARK LEITE (1990):
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O cohérence rationnelle, @ ajusternent aux données expérimentales, © unicité ou
identifiabilité et ® pouvoir de prévision ou de simulation.
La validation, stricto sensu, est normalement définie par la vérification de 1'adéquation de
I'ajustement entre les valeurs des variables simulées par le modele et les variables observées
dans le systéme sur une séric de données différentes et avec des caractéristiques aussi
¢loignées que possible de celle qui a servi au calage.
Deux approches sont généralement utilisées pour évaluer la performance d'un modéle et la
qualité d'un ajustement entre valeurs observées et valeurs simulées : (1) approche qualitative,
basée sur la représentation graphique des valeurs mesurées et estimées, et (2) une approche
statistique, basée sur I'évaluation de plusieurs critéres statistiques.
La validation du modé¢le HYDRODIF a €té basée principalement sur une approche qualitative de

son ajustement aux données expérimentales.

3.4.3.2. Ajustement du modéle HYDRODIF aux données expérimentales

Le modéle numérique n'a été développé complétement que pour les écoulements dans
des drains sans influence aval et les résultats qui suivent ne traitent donc que des expériences
de ce type.

Aprés la validation des lois de débit de diffusion a travers les fentes des drains, en fonction
des hauteurs piézométriques, en régimes noyé¢ et dénoyé (cf. § 3.2), il est intéressant d'évaluer
l'ajustement entre les valeurs des variables observées et simulées par le modéle HYDRODIF le
long des drains. Cet ajustement a porté sur la répartition spatiale des débits de diffusion, des
charges hydrauliques et des débits d'écoulement, le long des drains "routiers de type
SIROWELL" (de diameétres 100 mm et 150 mm), pour différentes charges hydrauliques
imposées a I'amont du dispositif de diffusion d'eau. La forme la plus évidente pour évaluer la

qualité de I'ajustement est la représentation graphique des valeurs simulées et mesurées.

3.4.3.2.1. Comparaison de la répartition spatiale des débits de diffusion

La figure (3.39), présentée ci-dessous et les figures (A.5.7) a (A.5.14), présentées a
I'annexe 5, illustrent une comparaison entre les débits de diffusion simulés et mesurés le long

des drains.
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20 ,
; L4 mesures

15 + ‘ ‘
| ; modéic HYDRODIF |
; e

10 te ,

débit de diffusion : qdif (m3/him)

0 100 200 300 400 500 600

abscisses (ecm)

Figure 3.39. : Répariition des débits diffusés le long d'un drain routier de type "SIROWELL"

{digmeétre = 100 mm, pente = 1,8 %, charge hydraulique amont = 21 cm).

La figure (3.40) représente les débits de diffusion mesurés en fonction des débits de

diffusion simulés pour le drain de diamétre 100 mm. Ce type de graphique permet de détecter

les erreurs systématiques en fonction des différentes classes de la variable simulée aussi bien

qu'une non-stationnarité des écarts. Les différents graphiques présentés montrent une légére

sous estimation des faibles débits de diffusion, mais les écarts entre les débits de diffusion

mesurés et simulés restent trés faibles.
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Figure 3.40. : Débits de diffusion observés en fonction des débits de diffusion simulés (drain routier

de type "SIROWELL", diametre = 100 mm, m = 0,34).

D'une maniere générale, ces différents graphiques montrent que les débits de diffusion

simulés par le modéle HYDRODIF sont bien ajustés aux valeurs mesurées le long des drains.

Ceci conforte la validation de la loi de débit de diffusion adoptée (équation 3.1), a travers les

fentes des drains, en fonction des hauteurs piézométriques. En plus de la validité de cette loi
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de débit de diffusion, la qualité de cet ajustement dépend de la répartition spatiale des

hauteurs piézométriques le long des drains.

3.4.3.2.2. Comparaison de la répartition spatiale des charges hydrauliques

La répartition spatiale des hauteurs piézométriques et des charges hydrauliques totales
simulées et mesurées le long des drains placés horizontalement ou en pente, pour différentes
hauteurs d'eau imposées a 'amont du dispositif d'injection d'eau, est illustrée par la figure 3.41
et les figures A.5.15 a A.5.22, (cf. annexe 5). Les charges hydrauliques totales

Q2
257 (h)
(h), du débit total a l'entrée du drain (Q,,,.) €t des différents débits de diffusion (q;;) mesurés

(H

totale

=z+h+ ), ont été déduites a partir de la mesure des hauteurs pié¢zométriques

le long du drain.
Les hauteurs piézométriques simulées par le modéle HYDRODIF (cf. équation 3.14) sont en

bon accord avec les valeurs mesurées le long des drains.
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Figure 3.41. : Répartition des charges hydrauliques le long d'un drain routier de type "SIROWELL"

(diamétre = 100 mm, pente = 1,8 %, charge hydrauligue amont = 21 cm).

3.4.3.2.3. Comparaison de la répartition spatiale des débits d'écoulement

La répartition spatiale des débits d'écoulement dépend a son tour de celle des hauteurs
piézométriques et des débits de diffusion le long des drains. La figure (3.42) et les figures
(A.5.23) et (A.5.24), (cf. annexe 5) présentent les débits d'écoulement simulés et mesurés le
long des drains pour différentes charges hydrauliques imposées & l'amont de ces systémes

d'injection d'eau.
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Figure 3.42. : Répartition des débits d'écoulement le long d'un drain routier de type "SIROWELL"
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(diamétre = 100 mm, pente = 4 %).

Cette comparaison a ¢été complétée par la représentation graphique des débits

d'écoulement mesurés en fonction des débits simulés par le modéle HYDRODIF (cf. figure

3.43).

débits d'écoulement mesurés (m3/h)

Figure 3.43. : Débits d'écoulement observés en fonction des débits simulés (drain routier de type

débits d'écoulement simulés {(ma/h)

"SIROWELL", diamétre = 100 mm, m = (,34).

Les débits d'écoulement simulés sont en bon accord avec ceux mesurés le long des

drains. Ainsi, le modéle HYDRODIF retrouve les débits imposés a 'entrée (amont) des drains

avec une légére surestimation (erreur relative < 10 %). Les longueurs d'écoulement simulées

et mesurées sont identiques.

Ces différents ajustements dépendent aussi de la qualité et de la précision des mesures.

Ils dépendent du coefficient de perte de charge singuliére & l'entrée du drain (Kpe). Ce
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dernier a été évalué a partir de ces expérimentations de diffusion d'eau, réalisées avec le drain
150 mm & K;,,, = 0,65 (ct. figure 3.44).
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©
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Hauteur d'sau imposée & l'entrée amont du drain (cm)

Figure 3.44. : Coefficients des pertes de charge singuliéres mesurés a l'entrée du drain "routier” de

type "SIROWELL" (diamétre = 150 mm).

Afin d'avoir des critéres de qualité d'ajustement indépendants du jugement subjectif de
l'observateur, cette approche qualitative de validation du modéle HYDRODIF a été complétée
par le calcul de quelques critéres statistiques. En effet, les moyennes et les écarts types des
valeurs mesurées et simulées des débits sont trés proches. L'erreur relative sur la moyenne des
débits est de 2 % , l'erreur relative sur I'écart type des débits simulés et mesurés est de 6 % .

L'écart  quadratique  relatif  entre les  valeurs simulées et  mesurées

[z (Xne\'uré - ),\'imu!é )2] : 7 3 0 L 4z . 0
( EQR =100 i wmeZ 4 ) est inférieur & 0,5 % pour les débits d'écoulement et 4 2,5 %

[ sV’
[z (¥, mesuré K‘imulé )2]

pour les débits de diffusion. Le coefficient de détermination ( Cd =1-7 5
[Z(Ymesuré - Ymesuré) ]

est de 99 % pour les débits d'écoulement et de 90 % pour les débits de diffusion.

En conclusion, le modéle HYDRODIF représente bien le systeme de diffusion d'eau par
des drains. Les débits de diffusion, les hauteurs piézométriques et les débits d'écoulement
simulés par ce modéle sont bien ajustés aux valeurs expérimentales. Les écarts entre les
valeurs simulées et mesurées restent relativement faibles (cf. figures A.5.25 et A.5.26,
présentées en annexe 5). Ce modele est satisfaisant, il répond bien aux questions qui ont
donné lieu a sa mise en oeuvre. Il constitue un outil d'aide a la conception et au

dimensionnement des systemes de diffusion d'eau dans les structures réservoirs.
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3.4.4. Analyse de sensibilité du modéle HYDRODIF

3.4.4.1. Généralités

L'analyse de sensibilité permet d'évaluer la précision et les incertitudes de la
modélisation. Les erreurs dans la réponse d'un modeéle sont dues essentiellement aux:

O erreurs sur les données d'entrée ou de sortie, qui peuvent &tre systématiques ou aléatoires,
@® erreurs dans l'évaluation des paramétres, qui peuvent étre dues & une mauvaise
représentativité des phénomeénes et de leur variabilité spatio-temporelle par les données de
calage ou a la procédure de calage,

© erreurs dues a l'incapacité du modeéle a représenter fidélement le systeme étudié.

L'analyse de sensibilité des modéles mathématiques est une procédure qui permet de
tester a posteriori, une fois que la représentation mathématique du phénomeéne a modéliser a
été identifiée, le comportement de ces modéles et d'évaluer I'impact de la modification d'une
seule variable de forgage ou d'un paramétre préalablement estimé (pendant que les autres
restent constants) sur les variables simulées par le modele.

Les renseignements obtenus & partir de I'analyse de sensibilité peuvent étre utiles pour:

= identifier les paramétres et les variables de forgage les plus sensibles et qui ont plus
d'influence sur les variables de sortie,

= juger si le modele est cohérent avec les bases théoriques qui ont donnés lieu & sa mise en
oeuvre,

= évaluer les erreurs de simulation dues aux incertitudes dans l'évaluation des paramétres et
des variables de forgage.

L'analyse de sensibilité a été largement utilisée dans la modélisation hydrologique et
notamment pour les modéles conceptuels de la transformation pluie-débit (DESBORDES et
RAOUS, 1976; SOROOCHIAN et ARFI, 1982, ...). L'indice ou le coefficient de sensibilité a été
largement utilisé pour quantifier la variation de la réponse des modéles suite aux variations
des paramétres ou des variables de forgage. La forme adimensionnelie de ce coefficient de
sensibilité est défini comme étant le rapport de la variation relative de la variable simulée sur
la variation relative d'un paramétre ou d'une variable de for¢age (KAUARK LEITE, 1990;
BELHADIJ, 1994) :

A%,:sm.ile/)j,srmullé _ [f(E +AP”P};/W)"f(E:})z,...,P,,)]/f(Pi,Pz,-..,P,.) (3.23)

SP =
g AP /P AP/P

avec,

SP : coefficient de sensibilit¢ de la j¥™® variable de sortie Y; par rapport au iéme paramétre P;.

i

L'analyse de sensibilité du modéle mécaniste HYDRODIF concerne principalement les
débits de diffusion, les débits d'écoulement, les charges hydrauliques et les longueurs

maximales de diffusion suite aux variations du coefficient de débit (contraction du jet d'eau a
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la sortie des fentes des drains "m"), du coefficient de perte de charge par frottement
(coefficient de STRICKLER, "Kg") et du pas de calcul (Ax).

3.4.4.2. Influence du coefficient de contraction (m)

3.4.4.2.1. Sensibilité des débits de diffusion (qzy)

La figure 3.45 et la figure A.5.27 de l'annexe 5 illustrent l'influence du coefticient de
contraction (m) sur la loi régissant le débit de diffusion d'eau a travers les fentes des drains, en
fonction de la charge piézométrique disponible. L'influence de ce coefficient de contraction
sur la répartition spatiale des débits diffusés le long du drain, pour une charge hydraulique

imposée a I'amont du drain, est illustrée par la figure 3.46.
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Figure 3.45. : Sensibilité de la loi du débit de diffusion & la variation du coefficient de contraction

(m) pour le drain "routier” de type "SIROWELL" (diamétre = 100 mm).
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Figure 3.46. : Sensibilité de la répartition spatiale des débits de diffusion a la variation du coefficient

m pour le drain "SIROWELL" (D = 150 mm, H .., = 60 cm, [ =1 %, K., = 70).
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3.4.4.2.2. Sensibilité de la répartition spatiale des débits d'écoulement

La figure 3.47 représente un exemple de sensibilité de la répartition spatiale des débits
d'écoulement le long du drain "SIROWELL" de diamétre 150 mm, suite aux variations des

coefficients de contraction.
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. i i
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Figure 3.47. : Sensibilité de la répartition spatiale des débits d'écoulement aux coefficients de

contraction (m) pour le drain SIROWELL" (D = 150 mm, H = 60 cm, pente = 1 %, K, = 70).

maont

L'accroissement de ces coefficients se traduit par 'augmentation des débits diffusés
(cf. figures 3.45 et 3.46) et par la diminution des longueurs de diffusion {longueurs maximales
sur lesquelles l'eau est diffusée], (cf. figures 3.46 et 3.47). Cependant, le débit total que le
systéme de diffusion peut accepter, pour une charge hydraulique imposée a I'amont du dratn,
est insensible a la variation du coefficient de contraction. Il y a un effet de compensation entre
les longueurs et les débits de diffusion. En effet, ce débit total n'est autre que l'intégration des
débits diffusés sur la longueur de diffusion (cf. équation 3.3 au § 3.2.2.3.1).

3.4.4.2.3. Sensibilité de la répartition spatiale des charges piézométriques

L'influence du coefficient de contraction sur la répartition spatiale des hauteurs
piézométriques le long des drains est illustrée par la figure 3.48. L'augmentation des
coefficients de contraction entraine l'accroissement des débits de diffusion, ce qui se traduit
par l'accroissement de la perte de charge due aux frottements et a l'injection d'eau. Dans ce
cas, la charge hydraulique disponible est dissipée sur une distance moins importante et les

longueurs de diffusion deviennent de plus en plus courtes.
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charge piézométrique par rapport au
radier {cm)
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Figure 3.48. : Sensibilité de la répartition spatiale des charges piézoméiriques a la variation du

coefficient m pour e drain "SIROWELL” (D = 150 mm, H,,,, .= 60 cm, I =1 %, K = 70),

3.4.4.2.4. Sensibilité des débits maximaux et des longueurs de diffusion

Les graphiques 3.49 et 3.50 représentent respectivement l'effet des coefficients de
contraction sur les débits que peuvent diffuser le drain "SIROWELL" de diamétre 150 mm et
sur les longueurs maximales de diffusion correspondantes. Les graphiques correspondant au
drain 100 mm sont présentés a4 l'annexe 5 (cf. figures A.5.28 et A.5.29). Ces différents
graphiques montrent que les longueurs de diffusion sont plus sensibles aux coefficients de
contraction que les débits maximaux. Ils confirment auss: I'effet de compensation entre les

débits et les longueurs de diffusion.
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Figure 3.49 : Sensibilité des débits acceptés par le drain "SIROWELL" i la variation du coefficient

m (D = 150 mm, pente = 0 %, fentes dirigées vers le bas, K, = 70).
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Figure 3.50 : Sensibilité des longueurs de diffusion a la variation du coefficient m pour le drain

"SIROWELL" (diamétre = 150 mm, pente = 0 %, fentes dirigées vers le bas, K, = 70).

A0 L'analyse de sensibilité du modéle HYDRODIF aux variations des coefficients de
perte de charge par frottement (coefficient de Strickler) et des pas de calcul (Ax) est présentée
a l'annexe 5 (cf. figures A.5.30 a A.5.37).

3.4.4.3. Conclusion

Le modele HYDRODIF reste stable, précis et indépendant des pas de calcul jusqu'a des
pas d'intégration importants (Ax < 50 cm). Ce modéle est plus sensible aux coefficients de
contraction qu'aux coefficients de Strickler (cf. figures 3.51 et 3.52). Le modéle HYDRODIF est
plus sensible aux sous-estimations des parametres qu'aux surestimations.

Les longueurs de diffusion sont trés sensibles notamment aux coefficients de contraction. Ces

derniers doivent étre évalués soigneusement et avec une grande précision.

80 - - - S ,
80 o R
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Variation relative du débit maximai
accepté par le drain (%)

-100 -80 60 -40 -20 1} 20 40 60 80 100
Variation relative des paramétres (%)

Figure 3.51. : Sensibilité relative des débits acceptés par les systémes d'injection d'equ (drain

"routier" de type "SIROWELL", diamétre = 150 mm, pente = 0 %, fentes dirigées vers le bas).
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Figure 3.52. : Sensibilité relative des longueurs de diffusion (drain "routier"” de type "SIROWELL"",

diametre = 150 mm, pente =} %, fentes dirigées vers le bas).
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3.5. APPLICATION : ABAQUES DE CONCEPTION DES OUVRAGES DE
DIFFUSION D'EAU DANS LES STRUCTURES RESERVOIRS

Le modéle HYDRODIF fournit un outil d'aide a la conception et au dimensionnement
des dispositifs de diffusion d'eau dans les structures réservoirs. En effet, ce modele permet de
simuler, pour différents diamétres, les écoulements le long des drains soumis a différentes
charges hydrauliques a l'amont. Ceci permet de déterminer, en particulier, les longueurs
maximales de diffusion, les débits que peuvent accepter ces systémes d'injection d'eau. Les
figures 3.53 et 3.54 présentent un exemple d'abaque établi avec ce modele, pour le
dimensionnement des drains d'injection d'eau de type "SIROWELL" adaptés au drainage routier
et placés avec une pente de | % et dont les fentes sont dirigées vers le bas. Ces abaques sont

valables pour les drains suffisamment longs et sans influence aval.

350 ‘ ‘ ’ o 7“,. s T 5 D2tmm
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. : .o .
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Figure 3.53. : Exemple d'abaque pour le dimensionnement des drains [Q .00 = f(H 40019
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Figure 3.54. : Exemple d'abaque pour le dimensionnement des drains de diffusion d'eau {Longueur

de diffusion = f(H .../}, pente = I %].
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La combinaison de ces deux graphiques (figures 3.53 et 3.54) permet de représenter les
longueurs des drains nécessaires pour la diffusion d'un débit donné (cf. figure 3.55).
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Figure 3.55. : Exemple d'abaque pour la détermination des longueurs de diffusion {Longueur de
diffusion = f(Q . 0n» PERtE = I %if,

Les abaques de dimensionnement des drains placés respectivement en position
horizontale ou en pente de 3% et 5% , sont présentés a l'annexe 5 (cf. figures A.5.38 a
A.5.43).

Un exemple d'abaque pour le dimensionnement des drains d'injection d'eau et dont les fentes
sont dirigées vers le haut est présenté a I'annexe 5 (cf. figures A.5.44 et A.5.45). Dans ce cas,
peu de fentes participent a la diffusion d'eau et par conséquent les débits diffusés sont moins
importants que le cas ou les fentes sont dirigées vers le bas, par contre les longueurs de

diffusion sont plus importantes.
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3.6. CONCLUSION

Les conditions d'écoulement a travers un drain servant a la diffusion d'eau dans un
milieu poreux trés ouvert et trés perméable ont été abordées selon deux approches: une
approche expérimentale et une approche numérique ou de modélisation.

Cette étude a fourni une expression du débit diffusé par unité de longueur du drain en fonction
de la hauteur piézométrique a I'intérieur de ce dernier, en fonctionnement noyé ou dénoyé.
Dans le cas ou le drain est alimenté par une extrémité et sert a la fois au transit de l'eau et 4 sa
diffusion, le coefficient dit "de contraction” est plus faible que pour la diffusion d'eau a travers

un petit élément du drain.

Un modéle mécaniste basé physiquement sur les lois d'hydraulique a surface libre a été
mis au point pour simuler la diffusion d'eau en régime permanent a travers un drain. Le
modéle appelé "HYDRODIF" permet de déterminer la répartition spatiale des débits de
diffusion, des hauteurs piézométriques et des débits d'écoulement le long des drains
d'injection d'eau. Il est possible d'en déduire les longueurs maximales de diffusion et les débits
que peuvent accepter ces systemes de diffusion d'eau.

Ce modéle déterministe, décrivant le fonctionnement hydraulique des systémes de diffusion
d'eau, a ¢été validé par l'approche expérimentale. Les comparaisons des résuitats des
expérimentations et des simulations sont satisfaisantes.

L'analyse de sensibilit¢ a montré que les variables simulées sont relativement sensibles aux
variations du coefficient de contraction. Cependant, e pas de calcul n'influe pas sur Ia stabilité

et la précision de ce modele.

Le modéle fournit un outil pour choisir les dimensions des drains & utiliser pour
injecter des eaux pluviales dans une structure réservoir. En I'état actuel, il ne permet pas de
prendre en compte les influences aval. Cet aspect n'a été abordé que selon l'approche
expérimentale qui montre la formation des perturbations des écoulements et l'apparition d'un
phénomeéne semblable au ressaut hydraulique dont sa modélisation est différente du cas ol les

drains sont suffisamment longs et les écoulements ne sont pas influencés & l'aval.
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Chapitre 4: Etude en régime transitoire des structures réservoirs sans drains & l'aide du code CESAR

Chapitre 4

Etude en régime transitoire des structures
réservoirs sans drains a I'aide d'un code de
calcul par éléments finis

4.1. INTRODUCTION

Les structures réservoirs non équipées de systéme de diffusion d'eau peuvent recevoir
les eaux de pluie tombant sur leur surface par infiltration & travers un revétement drainant et
les eaux pluviales provenant de structures réservoirs ou de bassins versants voisins.

Aprés I'étude en régime permanent du mécanisme de diffusion d'eau par des drains dans les
structures réservoirs, ce chapitre sera consacré a I'étude en régime transitoire des écoulements
dans les matériaux poreux constituant la partie réservoir de ces structures. En effet, le
mécanisme de transfert d'eau a travers les structures poreuses joue un réle prépondérant dans

le fonctionnement hydraulique de ces ouvrages de stockage d'eaux pluviales.

Quelques exemples de simulations numériques du fonctionnement hydraulique, en
régime transitoire, d'un élément ou d'une série de structures réservoirs sans drains seront
présentés. Ces simulations ont été réalisées a l'aide du code de calcul par éléments finis
(CESAR-LCPC) et plus précisément avec le module NAPP, basé¢ sur la loi de DARCY et sur
I'approche de DUPUIT, simulant les écoulements en plan dans les nappes aquiféres.

Au cours de ces simulations, l'influence des perméabilités, de la pente et du mode de vidange
(conditions aux limites: potentiel hydraulique ou flux impos€ a 'exutoire) sur I'écrétement des

débits, le transfert et le stockage des eaux pluviales dans les structures poreuses a été étudiée.

En raison de la particularité¢ des matériaux poreux constituant les structures réservoirs
(matériaux "ouvert" trés perméable et de grande porosité) et de la difficulté de modélisation de
la zone non saturée de ce milieu poreux particulier (absence de données et des courbes
caractéristiques K(0) et 6(h), incorporation presque immédiate de la pluie infiltrée a la nappe
d'eau et prédominance de 'effet de gravité par rapport aux effets de capillarité, etc.), le modéle
NAPP du code CESAR-LCPC a été retenu pour simuler les écoulements dans la zone saturée des

structures réservoirs. Ce modeéle a été choisi aussi pour sa simplicité et pour sa disponibilité.
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4.2. LE CODE DE CALCUL PAR ELEMENTS FINIS CESAR-LCPC

4.2.1. Présentation générale

Le code de calcul CESAR-LCPC, développé au Laboratoire Central des Ponts et

Chaussées, est un programme de calcul par la méthode des éléments finis, particuliérement
adapté a la résolution des problémes de génie civil et de génie industriel (calcul des structures,
mécanique des sols et des roches, thermique, écoulements en milieu poreux).
Le progiciel CESAR-LCPC désigne l'ensemble formé par le pré-processeur MAX pour la
génération du maillage (en 2 D et en 3 D) et la préparation des données spécifiques au
probléme étudié, par le programme de calcul par éléments finis CESAR proprement dit (code
modulaire s'inspirant de la présentation de la méthode des éléments finis faite par
ZIENKIEWICZ (1971) et par DHATT et TOUZOT (i984)), et par le post-processeur PEGGY pour la
visualisation graphique des résultats. Ces différents programmes communiquent entre eux par
I'intermédiaire d'une base de données caractéristique de I'étude effectuée (HUMBERT, 1989).

En dehors des problémes mécaniques (statiques ou dynamiques), le progiciel CESAR-

LCPC comporte les modules d'exécution suivant permettant de traiter certains problémes de

diffusion:

NAPP : calcul des nappes aquiféres multicouches en régime permanent ou transitoire,

NSAT : résolution d'un probléme d'écoulement en milieu poreux non satur¢, en régime
permanent ou transitoire,

SURF : résolution d'un probléme d'écoulement plan en milieu poreux avec surfaces libres
dans le cas stationnaire,

DTLI : résolution d'un probléme de diffusion transitoire linéaire par intégration directe,

DTNL : résolution d'un probléme de diffusion non linéaire,

TEXO ' calcul d'un champ de température se développant dans une piéce en béton en cours de
prise.

Il existe aussi quelques modules de couplage (mécanique-diffusion).

Le module NAPP a été utilisé, dans le cadre de cette thése, pour la simulation des
écoulements dans les structures réservoirs. Le module NSAT peut étre utilisé pour simuler les

éventuelles infiltrations en milieu non saturé dans le sol situé sous les structures réservoirs.

4.2.2. Le Module NAPP

Ce module est destiné au calcul en plan des nappes aquiferes en régime permanent ou

transitoire. Il permet, & partir de la description géométrique en plan, des couches de l'aquifére
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et de la donnée de leurs propriétés hydrodynamiques (perméabilité et porosité) et des
conditions initiales et aux limites, de calculer en tout noeud du maillage le niveau
piézométrique de la nappe ainsi que les composantes de sa vitesse, intégrées sur la hauteur de
la nappe (hypothése de DUPUIT).

4,2.2.1. Formulation du modéle NAPP

Pour le modéle NAPP, la détermination des écoulements dans une nappe aquifére se
limite & la zone saturée. Qutre I'équation de continuité du fluide. ce modéle repose sur la loi de
DARCY et l'hypothése de DUPUIT, qui suppose qu'en tout point la vitesse de l'eau est
horizontale (cf. chapitre 2). Dans ces conditions, la charge hydraulique est égale au niveau
piézométrique de la nappe [ H(x,y,1) = Z(x.3,1)].

Pour un milieu poreux indéformable, le module NAPP est basé sur I'équation de diffusion
suivante (PIAU, 1991) :

n(x,y,:.aﬂ=f— Tn(x.}',H}gE+];y(x.y.H)iI--j- 2 Y;y(x,y,H)gg--f-I;v(x,y,H)—aﬁ +q “.n
o Ox ox dy oy Ox - oy

avec, (0, X, v, z) : repére cartésien; (o, X, y) : plan horizontal et oz : axe vertical orienté vers le haut, n(x, vy, z) :
porosité des différentes couches de I'aquifeére, [L3/L3], H(x, y, t) : niveau piézométrique de la nappe [L], q : terme
source ou débit par unité de surface, [LT"'], TXX,TXY et Tyy sont les composantes du tenseur de transmissivités,
[L2T-1}, définies par :

]:Iv(x,y,z) = J

ELTrE)

ky(x,y,z').dz
ou Kij sont les composantes, en un point de I'aquifere, du tenseur des perméabilités de DARCY. zy(x, y) désigne

I'éguation du substratum, supposé imperméable.

En milieu poreux homogene et isotrope, 1'équation de diffusion (4.1) se simplifie et

permet de retrouver ['équation connue de BOUSSINESQ :

oH K, |&*°H® 0*H?
n.a—z—i;-‘ 3 3 +q
4 L ox Gy J

(4.2)

Pour le modéle NAPP, les conditions aux limites sont décrites en général par la donnée
d'équipotentielles (lignes piézométriques ou charges hydrauliques imposées), formées par
exemple par le réseau de riviéres alimentant l'aquifére (condition de DIRICHLET) et par la
donnée des frontiéres a flux imposé (condition de NEUMAN), en particulier les frontiéres a flux

nul.
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L'équation (4.1), valable sur un domaine €2, est associée & deux types de conditions aux
limites sur le contour :

- charge hydraulique imposée : H = H sur la frontiére I',, du domaine €,

- flux imposé : @ =(~gG.7) = @ sur la frontiére Iy

o I', et 'y, forment une partition du contour T (I' =1, W),
Remarquons ici que le troisiéme type de condition aux limites: condition d'échange ou
condition mixte du type CAUCHY : @ =k, ,im.(H-H

exi

) n'est pas programmé dans le module
NAPP. Ceci ne permet pas d'imposer au niveau des exutoires (condition aux limites) des lois de

débit en fonction de la charge hydraulique.

Le vecteur flux (généralisé) qui est égal au flux "local” [§ ] intégré sur la hauteur de la

nappe, est donné par l'expression :
- e 3
O=-T.grad 4.3)

4.2.2.2. Formulation en éléments finis

La démarche suivie pour arriver & une formulation ou a une transcription en "éléments
finis" de I'équation de diffusion (4.1) comporte deux étapes (HUMBERT, 1984; PIAU, 1991) :

© ramener le probléme de la résolution d'un systéme différentiel a celui de la
recherche du minimum d'une fonctionnelle (formulation variationnelle dite encore
"formulation faible") plus facile a résoudre numériquement,
® ramener ensuite le probléme de la détermination d'une fonction inconnue
minimisant cette fonctionnelle a celui du calcul d'un nombre fini d'inconnues par
décomposition du domaine Q en un nombre fint d'éléments sur chacun desquels on

impose le type de variation de la fonction inconnue.

Introduisons, sans entrer dans la complexité de I'analyse fonctionnelle, les espaces de
fonctions D, et Dy, définies sur Q, respectivement nulles et égales 3 H imposé (a l'instant t
fixé) sur la frontiére I';; . Soit §; une fonction réguli¢re quelconque dans l'espace D, .

L'application du principe variationnel a I'équation (4.1) conduit & la recherche de la charge
hydraulique H e Dy, rendant nulle pour tout 8, 'expression L(H, 8, 1), (PIAU, 1991) :

L(H,8,,1)= jﬂTij(H)gx—H _a_%

! ki

dgz—fn(qm(m.—%?) 9,-dQ-[©.8,.dl'=0 44

ou : Ty(H) désigne la matrice des transmissivités.

PIAU (1991) a démontré que cette formulation variationnelle intégre la condition de

"continuité du flux normal"”, a l'interface de deux matériaux de caractéristiques différentes.
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La prise en compte des conditions aux limites et la discrétisation spatiale de la formulation
variationnelle (4.4) au moyen de la méthode des éléments finis conduisent, aprés assemblage,
a I'équation matricielle globale (systéme d'équations différentielles non linéaires du premier
ordre, NxN) :

.
CoHg) . Hy =T (H). H, +F,(H,.0 4.5

avec,

N : nombre de noeuds du maillage, autres que ceux situés sur la frontiére Iy,

Hg(® : vecteur des valeurs nodales de la charge hydraulique, (1) = (H, (.. Hw . H, (:)),

I';G : dérivée de H(t) par rapport au temps,

Tg(Hg) : matrice des transmissivités (ou matrice de "rigidité" globale),

Fg(Hg, 1) : vecteurs des chargements et conditions aux limites (vecteur des "forces" ou débits

nodaux).
Pour le module NAPP, le calcul de la matrice C5(H) ne fait intervenir que les valeurs de la porosité aux points

d'intégration des éléments du maiilage.

La non-linéarit¢ de l'équation matricielle globale (4.5) intervient au niveau des
transmissivités. Ce systéme différentiel ne peut en général étre intégré de mani¢re analytique.
11 doit étre discrétisé a son tour dans le temps. A cette fin, il existe de nombreux algorithmes
d'intégration dans le temps, tant implicites qu'explicites (algorithmes d'EULER implicite ou
explicite, algorithme de GRANCK-NICHOLSON, algorithme de GALERKIN,...). Pour les modules
de diffusion non-linéaire (NAPP, NSAT et DTNL) du code CESAR-LCPC, c'est l'algorithme
d'EULER implicite qui a €té retenu essentiellement pour sa simplicité et pour sa stabilité
numérique. Les méthodes de résolution adoptées dans ces modules non-linéaires sont
itératives. Le module NAPP ne comporte que ['algorithme itératif du point fixe, par contre les
autres modules non linéaires (NSAT et DTNL) comportent les algorithmes itératifs de NEWTON
et du point fixe (PIAU, 1991).

Pour la "vérification" du module NAPP, PIAU (1991) présente un jeu de données
permettant de simuler la fluctuation du niveau piézométrique de la nappe, dans un talus a

paroi verticale situé en bordure de mer (influence de la marée), (REZZOUG, 1994).
4.2.3. Le module NSAT

Le module NSAT a pour objet la stmulation des écoulements monophasiques (seule la

phase liquide est représentée) en milieux poreux saturés ou non saturés. Il est basé sur la
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résolution numérique de I'équation non-linéaire de RICHARDS (cf. chapitre 2, équation 2.18)

[ C(h)%{:’=div K, }—5_\- grad(h+z)]+q, ]l

Rappelons sans rentrer dans les détails que cette équation est issue de la combinaison de

I'équation de continuité du fluide et de la loi de DARCY généralisée (V = ~—7<.(h).;grad H )

L'équation de RICHARDS, valable sur un domaine ), peut étre associée & trois types de
conditions aux limites sur le contour :

& condition de potentiel imposé ou condition de DIRICHLET (H = H) sur Iy,

< condition de flux imposé ou de NEUMAN (CD =—q.h= ——k,(h).KS.M H.i= 5) sur Iy, .
< condition mixte, dite condition d'échange ou de CAUCHY ((D = kéch(H)[H -H,, ]) sur . .
Iy, Iy et I, forment une partition du contour I du domaine étudié Q.

En hydrogéologie, on rencontre souvent une condition aux limites de type "suintement"
(D.h=0,avec—P =0 sih<0 et —D>0 si h=0). Les conditions aux limites changent de nature
au passage du point de ruissellement (l'intersection de la surface de suintement et de
I'équipression correspondant & la pression nulle). Au-dessus de ce point, il s'agit d'une
condition de flux nul (® = 0), en dessous, d'une condition de pression nulle (H =z et h = 0).

L'application du principe variationnel a ['équation de RICHARDS (dans le cas dun
milieu poreux anisotrope) conduit a la recherche d'une solution de l'expression suivante
{HUMBERT, 1984; OULD AMY et MAGNAN, 1991):

. . OH oH BH Y\
LA = K'n— gx—:.dQ—J.Q(q, +C(h).5;—).H.dQ—jr N, (AT =0 (4.6)

§

Le dernier terme de cette formulation dépend des conditions aux limites (flux imposé ou

condition d'échange).

La discrétisation spatiale de la formulation variationnelle (4.6) a l'aide de la méthode
des éléments finis permet de retrouver, aprés assemblage, l'équation matricielle globale

(systéme d'équations différentielles non-linéaires du premier ordre ):

C(H).H+ K(H).H=F(H.1) (4.7)

avec, H( : vecteur des valeurs nodales des charges hydrauliques (inconnuy),
H(t) {H(t) a Hy(v}
L ]

H : dérivée de H(1) par rapport au temps,

K(H) : marrice des conductivités hydrauliques (ou matrice de "rigidité" globale),
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C(H) : marrice des capacités capillaires (matrice "d'emmagasinement"),

F(H.t) : vecteur des chargements et des conditions aux limites.
La figure 4.1 représente les éléments finis de type "diffusion" utilisés dans la discrétisation
spatiale du module NSAT. Les quatre premiers éléments sont utilisés aussi dans le module

AQL/&@
& &

Figure 4.1. : Quelques types d'éléments finis utilisés par les modules NSAT et NAPP.

Pour le module NSAT, la discrétisation temporelle de l'équation matricielle (4.7) est
assurée par la méthode d'EULER implicite. La résolution numérique de cette équation est
assurée a l'aide de l'algorithme itératif de NEWTON et de la méthode itérative du point fixe. Le
modéle NSAT a été vérifié et validé par la confrontation des résultats numériques de ce modéle
aux solutions analytiques si elles existent (par exemple infiliration dans une colonne
horizontale) ou aux résultats expérimentaux et numériques publiés dans la littérature (PIAU,
1991).
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43. FONCTIONNEMENT HYDRAULIQUE D'UN ELEMENT DE
STRUCTURE RESERVOIR SANS DRAIN

Pour l'étude du fonctionnement hydraulique des structures réservoirs sans drains, et
plus précisément des écoulements dans les matériaux poreux constituant la partie réservoir de
ces ouvrages, et pour l'étude de leur réle dans le stockage et I'écrétement des débits de pointe
des eaux pluviales, deux cas ont été étudiés. Le premier concerne la simulation numeérique du
fonctionnement hydraulique d'un élément de structure réservoir sans drain encastré entre deux
autres casiers de structures poreuses. Le deuxiéme cas correspond a l'injection d'un débit
relativement important d'eaux pluviales dans un parking a structure réservoir sans systeéme de
diffusion d'eau. Cette étude a €té réalisée a l'aide du modéle NAPP du code de calcul par
éléments finis CESAR-LCPC.

4.3.1. Fonctionnement hydraulique d'un élément de structure réservoir sans
drain situé entre deux autres structures poreuses

Vue en pian (vue de dessus) de la structure réservoir

Injection . — 3
v % 3 Fi .
d'sau A:mm:: 3} [+X n:lr —é_w A\:: {Exutoire)
...................... T
e
Al ’ oA
{ N
Voo L admo_ >

Loy f Lo

v v v Vv v
revétement d'enrobés {
dratnants {8/10 ou 0/13)

K = 1 cmis, porosité = 20 %

grave-bilume poreuse ou grave-ciment poreuse {6/20)

K = ¥0 cm/s, porosité = 30 %

Couche réservoir
{concasseé 10/80)
K=1m/sou 10cm/s
porosite =40 %

_Gem

Figure 4.2. : Conditions aux limites imposées a la structure réservoir.
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Pour des raisons de symétrie, seule la moitié de la structure réservoir a été modélisée
(25 m de long sur 3,5 m de large). En plus de linfiltration de la pluie a travers le revétement

drainant de surface, cet ouvrage regoit les eaux provenant du réservoir amont (cf. figure 4.2).

Les conditions d'alimentation en eau de cette structure poreuse sont résumées dans le
graphique 4.3. Il s'agit d'une pluie intense et a caractére orageux d'une hauteur totale cumulée
égale 3 40 mm et d'une duréde 1 heure (pluie de projet généralement adoptée dans la
communauté urbaine de Bordeaux) et d'un débit provenant du casier a structure réservoir situé
a l'amont de l'ouvrage modélisé. La pluie est injectée d'une maniére uniforme et répartie sur
toute la structure dont le substratum est supposé imperméable. Le débit amont est injecté sous
forme de flux uniformément réparti sur 50 cm. Ce débit a été calculé sur la base du débit de
fuite (3 litres/seconde/hectare), généralement adopte dans la région Bordelaise comme débit
de vidange pour le dimensionnement des bassins de retenue d'eaux pluviales, multiplié par la
surface d'apport amont (ou surface active qui est dans ce cas supposée égale au double de la
superficie de la structure poreuse, soit 175 m?) participant a l'alimentation de la structure
modélisée. Le débit injecté a I'amont est de 189 V/h.

Deux modes de régulation du débit aval de vidange ( ou deux types de conditions aux limites
"C.A.L.") ont été simulés a 'exutoire de cette structure réservoir:

© Condition aux limites de type NEUMAN ou condition de flux imposé (Quva =378 Vh =3 Vs/ha
X S4pport Amont) SUT une largeur de 50 cm au niveau de l'orifice aval (exutoire),

& Condition aux limites de type DIRICHLET ou condition de potentiel imposé (H,,, = 0).
Dans ce cas, le seuil de l'orifice aval est calé par rapport au fond (radier) de la structure au

niveau de I'exutoire.

Temps {minutes)

< ¢ g g 8 &8 8 8 8 8 8 % 8 8 8
o Y - < @ - - - - o~ o~ o ™ ™ (5]
G Efk A — — ke - T T ST e s s o e st s s e e S 10%
T
0 -0y 900
et :
W | 800
v - :
ol . 700
_ 40 i
£ ! . 600 =
g 50 “r ! ( é
% 60 + f ', | 500 =
= i i Débit aval =378 I/f (sur L=30cm )
2 70 | b
a 80 f’“’ ! . 400 a
Dl L 300
90 P Débit amont = 189 Vh (sur L = 50 cm)
e 200
100 -
110 4 106
]

o 200 40 &80 B0 10D 120 140 180 180 200 220 240 280 280 300

Temps (minutes}

Figure 4.3. : Pluie de projet, débit amont et débit aval imposés & la structure réservoir.
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Pour étudier l'influence de la pente, du mode de vidange et des perméabilités sur
I'écrétement du débit et sur le transfert et le stockage des eaux pluviales, les structures
réservoirs ont été placées soit en position horizontale ou en pente de 1 %. Pour chaque pente
et pour chaque type de condition aux limites imposée a I'exutoire aval de la structure poreuse,
trois perméabilités de la couche réservoir ont été étudiées, ce qui a permis entre autres
d'apprécier la sensibilité des résultats a la variation des propriétés hydrodynamiques du milieu
poreux étudié :

= K = 1 m/s, porosité (n) = 40 %,

= K = 10 cm/s, porosité (n) = 35 %,

= K =1 cm/s, porosité (n) =20 % .

Vue le nombre important des combinaisons possibles des paramétres étudiés
(perméabilités, pentes, conditions aux limites), plusieurs simulations numériques ont été
réalisées a l'aide du modéle NAPP. Deux exemples de calcul seront présentés par la suite pour
illustrer le fonctionnement hydraulique de cet ouvrage. Le premier cas illustre la régulation du
débit au niveau de l'orifice aval (Q,,, = 378 I/h). Le deuxiéme concerne la régulation de la
hauteur du seuil de l'orifice aval de vidange (H,,, = 0). Pour ces deux exemples, la structure
réservoir est en pente de 1% , la perméabilité du matériau poreux constituant la partie
réservoir de la structure modélisée est de 10 cm/s et la porosité est de 35 % . Les graphiques
qui illustrent l'évolution du niveau piézométrique de la nappe d'eau dans le temps sont

présentés a l'annexe 6.

4.3.1.1. Cas de régulation du débit aval (Q,,,, imposé)
Dans ce cas, le débit de vidange est imposé a 378 I/h {cf. figure 4.3). La figure 4.4

illustre une vue en 3 dimensions de la nappe d'eau dans la structure réservoir modélisée a
Vinstant 1 beure (3 la fin de la pluie). Le graphique 4.5 présente une vue en plan des
équipotentielles et des lignes de courant qui illustrent les écoulements et la forme de la nappe
d'eau dans la structure poreuse a l'instant T = 1 heure. En effet, les équipotentielles
décroissantes de 'amont vers I'aval indiquent la variation spatiale du niveau piézométrique de
la nappe d'eau. La charge hydraulique varie entre 30,5 cm (soit 3,5 cm de hauteur d'eau et 25
cm de dénivelé), au point d'injection d'eau a 1'amont et 20 cm (soit 20 cm de hauteur d'eau), au
niveau de l'orifice aval de vidange. Les lignes de courant illustrent le sens des écoulements et
les cheminements des filets liquides qui convergent, sous l'effet des gradients hydrauliques,

vers I'exutoire (I'orifice aval de vidange).
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Figure 4.4. : Vue en 3 D de la nappe d'eau dans une structure réservoir sans drain & Uinstant 1

heure (Q,,,., =378 Uh, pente =1 %, K = 10 cm/s, n =35 %).
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Figure 4.35. : Vue en plan des équipotenticlles et des lignes de courant dans une structure réservoir

sans drain & l'instant T = 1h ((,,,,1 = 378 Uh, pente = 1 %, K =10 cm/s, n = 35 %).
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4.3.1.2. Cas de régulation de la hauteur d'eau a l'aval (H,,, imposé)

Dans ce cas, la hauteur d'eau est imposée égale a 1 mm au niveau de I'orifice aval. Cette

condition aux limites peut exister dans la réalité, ce qui correspond a un orifice calé ou régulé
au seuil de cote zéro. Dans ce cas, le débit de vidange est variable, il dépend de la charge
hydraulique et du gradient hydraulique aux abords de l'orifice de vidange.
La figure 4.6 présente une vue en 3 dimensions de la nappe d'eau & l'instant T = 1 heure. Le
graphique 4.7 illustre les équipotentielles et les lignes de courant qui représente une image des
écoulements et de la forme de la nappe d'eau dans la structure réservoir a l'instant T = 1 heure.
La convergence des lignes de courant vers l'exutoire et l'accroissement des gradients
hydrauliques et des vitesses d'écoulement a l'aval de la structure réservoir (lignes
piézométriques de plus en plus serrées) se traduit par un fort rabattement de la nappe (cf
figures 4.6 et 4.7 et annexe 6) vers la condition aux limites imposée (H,,, = 0).
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Figure 4.6. : Vue en 3 D de la nappe d'eau dans une structure réservoir sans drain a Uinstant T = 1

i h(H, ,=1mm pente=1%, K=10 cm/s, n =35 %).
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Figure 4.7. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure réservoir

sans drain a Uinstant T = 1h (H ;.= | mm, pente = 1 %, K = 10 cm/s, n = 35 %).

4.3.1.3. Influence des propriétés hydrodynamiques, de la pente et des modes
de vidange

Le role de la structure réservoir dans le stockage des caux pluviales et |'écrétement du
débit de pointe, dans les deux cas présentés ci-dessus, est illustré par la figure 4.8.
L'écrétement du débit de pointe est plus important dans le cas ou le débit aval est limité a une
valeur constante (Q,,,; = 378 I/h) que dans le cas d'une condition de hauteur d'eau imposée 2
l'aval (H

pointes des débits injecté et €vacué est de 95 % pour Q

= 0) ou le débit de vidange est variable dans le temps. En effet, le rapport entre les
0.
La figure 4.8 montre que le temps de vidange de 90 % du volume d'eau stockée dans la

aval

1 4 0 . —
wa 1mposé et de 80 % pour H,,, =

structure réservoir est plus court pour H,,,; imposé (T = 9 h) que pour Q,,,, imposé (T = 16 h).
Par conséquent, le rabattement de la nappe est plus important dans le cas ot H
le cas ol Qg = 378 VVh (cf. figures 4.4, 4.6 et 4.8 et annexe 6).

avat = 0 que dans
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Figure 4.8. : Influence du mode de vidange sur l'écrétement du débit de pointe par un élément de

structure réservoir en pente de 1 % (K = 10 cm/s, n = 35 %).

La synthése des simulations numériques réalisées montre qu'au fur et a mesure que les

perméabilités augmentent, I'écoulement et le transfert d'eau de I'amont vers ['aval sont de plus

en plus faciles et rapides. Dans le cas des structures réservoirs placées en pente et notamment

pour les fortes valeurs des perméabilités, les eaux pluviales sont transférées sous l'effet des

gradients hydrauliques et en partie sous l'effet de la gravité vers l'aval.

Le tableau 4.1 présente les valeurs des hauteurs d'eau maximales pour les différents cas

simulés. Ces valeurs maximales sont importantes pour le dimensionnement hydrauliques des

structures réservoirs.

Pente =0 % Pente=1 %
0., =378V | H,,=1mm }| 0,,=378un | H,,=1mm
K=1m/s H_ ., =1lcm H . =82cm Hy . =22 ¢cm Hpg = 7 cm

porosité = 40 %

{alamont, T=1h)

{a Yamont, T=1h)

(alaval,aT=1h)

(alaval, aT=0,5h)

K=10 em/s

porosité = 35 %

H =14 cm

max

(A Vamont, T=1h)

Hpae = 13,5 cm

{(alamont, T=1h)

Hax =22 cm

(dlaval,aT=1,5h)

H =11cm

max

(Alaval, aT=1h)

K=1cm/s
porosité =20 %

H =27 cm

max

(atamont, T=1h)

H, ., =3l cm

max

(2 Yamont, T=1 h)

H . =22cm

(au miliey, T=1 h)

H =23 ¢m

max

(& l'amont, T=1h)

Tableau 4.1. : Influence des perméabilités, de la pente et du mode de vidange sur les hauteurs d'eau
maximales simulées dans un élément de structure réservoir sans drain.
{"a l'aval” indique le point aval de coordonnées {x = 25 m, y = 0] opposé a l'exutoire)
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En conclusion,cet élément de structure réservoir permet de stocker une pluie orageuse
relativement importante (40 mm en 1 heure) et d'écréter le débit de pointe sans risque de

débordement et avec des hauteurs d'eau acceptables.

L'influence des paramétres hydrodynamiques, de la pente et des conditions aux limites
imposées au niveau de l'orifice aval de vidange sera analysée et étudiée d'une maniére plus

détaillée et plus approfondie dans le paragraphe 4.3.2 et § 4.4.

4.3.2. Injection des eaux pluviales dans un parking a structure réservoir sans

systeme de diffusion d'eaun

11 s'agit de simuler l'injection d'une quantité importante d'eaux pluviales, supposées
collectées sur une surface imperméabilisée, dans un parking a structure poreuse. La superficie
de la surface active (zone imperméable drainée par ce parking) est supposée égale au double
de celle de la structure réservoir modélisée (408 m?2). Pour des raisons de symeétrie, seule la

moiti€ de cet ouvrage (50 m sur 4 m) a été modélisée (cf. figure 4.9).

Vue en plan de )a stucture poreuse

T —— §cm ;;: Flux
Amont ~ Aval
1
= |
Pluie (t) 'am
1
T
v
50 m
~ - B i >
10 Maillage en 2 D de la structure réservoir
_o. _
0. 10. 20. 30, 40. 50.
!

' . ! . . . . { . f . . | . . . . I
CESAR-LCPC : MAX2D Version 3.2.x L § Ma: 1396 L7h 30w lls

Figure 4.9. : Maillage et conditions aux limites imposées au parking a structure réservoir.
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En plus de l'infiltration d'une pluie de hauteur totale cumulée égale a 40 mm et d'une
durée 1 heure (pluie de projet généralement adoptée dans la communauté urbaine de
Bordeaux), a travers le revétement drainant de surface, cette structure réservoir regoit les eaux
pluviales ruisselées sur une surface imperméable située a l'amont (cf. figure 4.10). Le débit
injecté & I'amont est €gal & cette méme pluie multipliée par la surface d'apport amont [Q,0n =
P(6).S g pport amon)- €€ débit amont a été injecté sous forme de flux uniformément répartie sur
une largeur de 6 cm, correspondant au rayon d'un drain routier, pour avoir des conditions
d'injection d'eau comparables a celles des structures réservoirs munies de systéme de diffusion
d'eau (cf. chapitre 5). La charge hydraulique H résultante de I'injection de ce flux d'eaux
pluviales est déduite a partir de la loi de DARCY et de l'hypothése de DUPUIT
[®=-K.H.grad H\.

Pour la régulation de la vidange de cette structure réservoir, deux types de conditions aux
limites ont été simulées au niveau de son exutoire (sur une largeur de 6 cm au niveau de
l'orifice aval) :

& Condition aux limites de type NEUMAN ou condition de flux imposé

(Qua =661 Vh=3Vsha*5, )

% Condition aux limites de type DIRICHLET ou condition de potentiel imposé

H_ .. =0). Dans ce cas, l'orifice aval est calé par rapport a un seuil de cote zéro.
aval
Temps {minutes)
s ¢ o = 8 & % € 8 8 &8 ¥ 8 8 g
2 o~ - o [-+] bl - - — -~ o™ o™ [y} oN o~ [y
0 - e

10 3 Pl {

2+ - J .

a0 L | “; T Pie ! a9
- @1 | e Debit amont ® i -
% 50 % | Lo £
% 60 | L—- o= Débit aval de vidange (661 V) ! % 20:5,
R IEN

80 1 o

w1 i w0

100 T - L

10 & 5

120 b—{r“ﬂ—— sy ' e e ' e’ v : £\ o\ o

o 50 100 150 200 250 300
Temps {minutes}
Figure 4.10. : Pluie de projet, débit amont et débit aval imposés a la structure réservoir.

4.3.2.1. Simulations du fonctionnement hydraulique

Comme pour le cas précédent (cf. § 4.3.1). les structures réservoirs ont été simulées en
position horizontale ou en pente de 1 %. Devant la variabilité des propriétés hydrodynamiques
des matériaux poreux constituant la partie réservoir des structures poreuses et pour chaque
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pente ainsi que pour chaque type de condition aux limites imposée a l'exutoire, trois
perméabilités de la couche réservoir ont été testées:

= K =1 m/s, porosité (n) = 40 %,

= K = 10 em/s, porosité (n) = 30 %,

= K = 1 cm/s, porosité (n) =20 % .

Pour illustrer le fonctionnement hydraulique de cet ouvrage de stockage d'eaux
pluviales, deux exemples de calcul sont présentés ci-dessous. Le premier cas illustre la
régulation du débit au niveau de l'orifice aval (Q,, = 661 I/h). Le deuxiéme concerne la

régulation de la hauteur d'eau au niveau de l'orifice aval de vidange (H,,,; = 0). Pour ces deux

aval
exemples, la structure réservoir est en pente de 1% , la perméabilité du matériau poreux
constituant la partie réservoir de la structure est de 10 cm/s et d'une porosité de 30 % .

D'autres cas simulés sont présentés a l'annexe 6.

4.3.2.1.1. Cas de régulation du débit aval (Q,,,, imposé)
Dans ce cas, le débit de vidange est limité 4 661 I/h (cf. figure 4.10). La figure 4.11

illustre la forme de la nappe d'eau (vue en 3 dimensions) a l'instant T = 30 minutes (phase
d'injection d'eau et ou le niveau piézométrique atteint son maximumy). Ce graphique illustre la
remontée de la nappe d'eau et I'inondation localisée a proximité du point d'injection d'eau. Le
graphique 4.12 présente une vue en plan des équipotentielles et les lignes de courant a l'instant
T = 30 minutes (apres la pointe de la pluie et du débit injecté a l'amont). La charge
hydraulique varie entre 158 cm (soit 108 cm de hauteur d'eau et 50 cm de dénivel€), au point
d'injection d'eau & I'amont, et 15 cm (soit 15 cm de hauteur d'eau), au niveau de l'orifice aval
de vidange. Les équipotentielles décroissantes de I'amont vers l'aval et les lignes de courant
qui convergent, sous l'effet des gradients hydrauliques, vers l'exutoire (l'orifice aval de
vidange) illustrent les écoulements et le cheminement des filets liquides dans cefte structure
réservoir. Suite 4 l'injection localisée (sur une largeur de 6 cm) d'un débit d'eau relativement
important, la charge hydraulique et les gradients hydrauliques sont trés élevés a I'amont. En
effet, les équipotentielles sont plus serrédes a l'amont de la structure réservoir et plus
particuliérement au point d'injection d'eau ou il y a localement une forte remontée de la nappe
d'eau.

Le maillage spatial a été affiné prés de ce point d'injection d'eau (cf. figure 4.9), ainsi que la
discrétisation temporelle notamment pendant la phase de remplissage de la structure poreuse
(pendant la pluie), pour assurer la convergence de l'algorithme numérique et éviter les
oscillations numériques suite aux perturbations causées par cette injection localisée d'un débit

relativement important.
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Figure 4.12. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure
réservoir sans




Chapitre 4: Etude en régime transitoire des structures réservoirs sans drains & l'aide du code CESAR

L'évolution du niveau piézométrique de la nappe d'eau dans le temps en trois points
situés a 'amont, au milieu et a I'aval de cette structure réservoir est illustrée par la figure 4.13.
Ce graphique confirme l'inondation localisée dans le temps et dans l'espace de la partie amont
de cet ouvrage de stockage d'eaux pluviales ou le niveau de la nappe d'eau suit 1'évolution
dans le temps de 'alimentation en eau de la structure. A I'amont, le niveau d'eau maximal est
atteint au méme moment que la pointe de la pluie (T = 30 minutes). A Y'aval, le niveau
maximal de la nappe (atteint a T = 3 heures) est décalé dans le temps par rapport a celui de la

pluie. Dans ces conditions, le temps de vidange d'une telle structure est voisin de 36 heures.

L e e ettt

Amont (x =0,y =4 m)

100 - - - [
~—O—— Miliew (x=25m,y=2m) | .
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§
v s | ) ;‘—-— Aval (x =50 m,y =2 m)
o ‘__hi«
o ; ‘
3 60 - - - -
n 1 '
Q2 i 1
E 1 t t
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5 — ‘
(] oy ! I
I | o
| \\\ .
20 4 LT oo ‘__;—_+”77«——>~“—_ﬂ\‘\»«7ﬂ.
\{}\O\\\O\O»{, \ ”\‘
X J\O\O\CNQ\,‘ *
o . it D)
24 30 36
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Figure 4.13. : Evolution de la hauteur d'eau dans le temps dans une structure réservoir sans drain

(Q gy = 661 Uh, pente = 1 %, K = 10 cnv's, n = 30 %).

Le graphique 4.14 présente les niveaux piézométriques de la nappe d'eau dans I'axe de
la structure réservoir (coupe paralléle a I'axe de x et d'ordonnée y = 4,08 m) en plusieurs
instants (A Ty, a T=30 minutes,a T =1 heure,aT=2h,aT=10h,aT=30heta T, =36
heures). Ce graphique illustre le remplissage et la vidange de la structure réservoir (montée et
descente de la nappe). Pendant la phase de remplissage, l'eau est stockée en grande partie a
I'amont de la structure réservoir. Cependant, pendant la phase de tarissement, et du fait que
cette structure réservoir est en pente et que le débit aval est limité & une valeur constante (661
1/h), I'eau est accumulée a partir de l'instant 2 heures, en grande partie & 'aval de la structure
poreuse (cf. figures 4.13 et 4.14). Pour cette structure en pente et constituée d'un matériau
poreux de perméabilité 10 cm/s, le transfert d'eau, induit par les gradients hydrauliques, est

accéléré sous l'effet de gravité, vers I'aval de I'ouvrage.

137



Mohamed DAKHLAOUI

Charge hydraulique (cm)

iradier (fond) de 1z siructure\‘

e e—— — S ; } ——

0 5 10 15 20 25 30 a5 40 45 50 55
Abscisses (m): axe de symétrie [coupe xx, y = 4,08m]

Figure 4.14. : Forme de la nappe d'eau a différents instants T dans une structure réservoir sans

drain (Q,,,; = 661 Uh, pente =1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).

4.3.2.1.2. Cas de régulation de la hauteur d'eav aval (H,,,; imposé)

Dans ce cas, la charge hydraulique est imposée égale a 1 mm (H,,, = 0) au niveau de

l"exutoirc, ce qui correspond a un orifice calé au seuil de cote zéro. Dans ce cas, le débit de
vidange est variable dans le temps. Il dépend de la charge hydraulique et du gradient
hydraulique aux abords de l'orifice de vidange [Q,,,; = f(H®)].
Le graphique 4.15 illustre une vue en 3 dimensions de la forme de la nappe d'eau dans la
structure réservoir & l'instant T = 30 minutes. La figure 4.16 présente une vue en plan des
équipotentielles et des lignes de courant qui représentent une image des écoulements et de la
forme de la nappe d'eau dans la structure réservoir a I'instant T = 30 minutes. 'accroissement
des gradients hyvdrauliques a 'amont de la structure réservoir (lignes piézométriques de plus
en plus serrées) illustrent ia forte remontée locale de la nappe d'eau snite 4 l'injection localisée
dans le temps et dans l'espace d'une quantité d'eaux pluviales relativement importante. La
condition aux limites imposée au niveau de I'exutoire de cette structure réservoir (H,,,, = 0) se
traduit par un fort rabattement de la nappe (cf. figures 4.15, 4.16 et 4.18).
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Le graphique 4.17 présente I'évolution de la nappe d'eau dans le temps en trois points
(amont, milieu et aval) de la structure réservoir. Pour ce type de condition aux limites, le
transfert d'eau amont-aval est accéléré et le temps de vidange de la structure réservoir est plus
court que pour Q,,, imposé (cf. figures 4.17 et 4.13). Le décalage dans le temps et dans
I'espace du niveau piézométrique maximum de la nappe d'eau (atteint & 30 minutes a ['amont,
a 1 h au milieu et & 1,5 heures a l'aval) donne une idée sur la vitesse d'écoulement et du
transfert d'eau a travers ce matériau poreux qui est d'environ 1 cm/s soit en moyenne une
vitesse de 35 métres/h. Dans ce cas, I'accumulation d'eau a I'aval de la structure réservoir est

moins importante que dans le cas précédant.
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Figure 4.17. : Evolution de la hauteur d'eau dans le temps dans une structure réservoir sans drain
(H yyq = 1 mam, pente =1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).

La figure 4.18 présente la forme de la nappe d'eau dans l'axe de la structure réservoir
(coupe parallele a I'axe des x et d'ordonnée y = 4,08 m) en plusieurs instants (a T,, a T = 30
minutes, a T =1 heure,a T=2h,aT=10heta T = 50 h). Ce graphique illustre les phases de
remplissage et de vidange de la structure réservoir (montée et descente du niveau de la nappe
d'eau). Pendant la phase de remplissage, une grande partie des eaux pluviales est stockée a
I'amont de la structure réservoir. Contrairement au cas précédent, il n'y a pas d'accumulation

d'eau a I'aval et toute la structure réservoir participe au stockage des eaux pluviales.
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Charge hydraufique {cm)
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Abscisses (m)

Figure 4.18. : Forme de la nappe d'eau a différents instants T dans une structure réservoir sans

drain (H,,,, = 1 mm, pente = 1 %, K = 10 cm/5, n = 30 %).

val —

Aprés la présentation de quelques exemples des simulations réalisées a l'aide du
modéle NAPP, il est intéressant d'analyser et de discuter l'influence des propriétés
hydrodynamiques des matériaux poreux, de la pente et du mode de vidange sur le
fonctionnement hydraulique des structures réservoirs (remplissage, vidange, écrétement du
débit de pointe, transfert d'eau dans le matériau poreux, etc.).

4.3.2.2. Influence des propriétés hydrodynamiques (perméabilité, porosité)

La figure 4.19 illustre linfluence des propriétés hydrodynamiques des matériaux
poreux constituant les structures réservoirs (perméabilité et porosité) sur l'évolution dans le
temps du niveau piézométrique de la nappe d'eau. En effet, pour la méme quantité d'eau
injectée et au fur et a mesure que la perméabilité diminue, le niveau piézométrique de la nappe
devient plus important et il y a de plus en plus de risques d'inondation de la structure réservoir
notamment aux abords du point d'injection d'eau (cf. figure 4.19).

Au fur et @ mesure que les perméabilités augmentent, les écoulements a travers les matériaux
poreux constituant les structures réservoirs et le transfert d'eau de l'amont vers l'aval
deviennent de plus en plus rapides.

Dans le cas ou la hauteur d'eau est imposée au niveau de l'orifice aval (H,,, = 0), ce qui
correspond a un débit de vidange variable dans le temps [Q,,, = f(H()], I'écrétement du débit
de pointe est moins important pour les fortes valeurs des permeéabilités que pour les faibles
valeurs. Par conséquent, le temps de vidange d'un tel ouvrage est plus long pour les faibles
valeurs des perméabilités.

L'influence des perméabilités sur la forme de la nappe d'eau a l'instant T = 1 heure (fin de la
pluie) est illustrée par la figure 4.20.
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Figure 4.19. : Influence des perméabilités et des porosités sur l'évolution de la nappe d'eau a I'amont

(x =0,y =4 m) d’un parking a structure réservoir suns drain (Q,, .. = 661 Uh, pente = 1 %).
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Figure 4.20. : Influence des perméabilités et des porosités sur la forme de la nappe d'eau (coupe xx,

y=4m)alinstant T=1h, dans une structure réservoir sans drain (Q,,,,, = 661 l’h, pente = I %).

4.3.2.3. Influence du mode de vidange (C.A.L. aval)

Le role des structures réservoirs dans I'écrétement des débits de pointe et le stockage
des eaux pluviales est illustré par la figure 4.21. L'écrétement du débit de pointe est plus
important dans le cas ou le débit de vidange est limité a une valeur constante (Q,,,, = 661 l/h).
En effet, pour cette structure poreuse en pente de 1 % et dont la partie réservoir est constituée
de matériau trés perméable (K = 10 cmy/s, porosité = 30 %), I'écrétement du débit de pointe est
de plus de 98 % pour un débit de vidange (Q,,,) limité a 661 I/h et de 87 % pour H__,, imposé
égale a zéro au niveau de I'exutoire (orifice aval de vidange).

Dans ces conditions, le temps de vidange de 95 % du volume d'eau injecté dans cette structure
réservoir est de 9 heures pour H,,,; imposé égale & zéro et de 36 heures pour Q,,,, = 661 Vh

(cf. figures 4.21 et 4.22).

aval

142



Chapitre 4: FEtude en régime transitoire des structures réservoirs sans drains & l'aide du code CESAR

Cette structure réservoir permet d'écréter les débits de pointe et de stocker une quantité
importante d'eaux pluviales. En effet, le volume d'eau stockée au bout d'une heure (2 la fin de
la pluie et de l'injection des eaux pluviales) représente 98 % du volume d'eau injectée dans la

structure réservoir pour Q,,,, = 661 Vh et 92 % dans le cas ou H,,,, = 0.
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Figure 4.21. : Influence du mode de vidange sur l'écrétement du débit de pointe par une structure

réserveir sans drain (K = 10 cm/s, n = 30 %, pente =1 %),
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Figure 4.22. : Influence du mode de vidange sur l'évolution de la nappe d'eau & l'aval (x =50, p = 2

m) d'un parking a structure réservoir sans drain (K = 10 cm/s, n =30 %, pente = 1 %).

4.3.2.4. Influence de la pente

Pour une structure réservoir placée en pente et dans le cas d'un débit de vidange limité
a une valeur constante (Q,,, = 661 I/h), les eaux pluviales sont accumulées en grande partie a
l'aval de la structure réservoir, notamment pour les fortes valeurs des permeéabilités (cf. figure
4.22). Cependant, dans le cas ou H,,, est imposée égale a zéro, la pente accélére la vidange
des structures réservoirs, ce qui se traduit par un écrétement moins important et un débit de

vidange plus élevé que pour les ouvrages placés en position horizontale.
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La figure 4.23 illustre l'effet de la pente sur I'évolution du niveau piézométrique de la nappe

d'eau. Pour les structures réservoirs placées en pente, le transfert des eaux pluviales de I'amont

vers l'aval est accéléré et ceci est encore amplifié pour les fortes valeurs des perméabilités.

Hauteur d'eau / vadler {cm)

V
|

Temips {heures)

Figure 4.23, : Influence de la pente longitudinale sur l'évolution de la nappe d'eau a l'amont (x = 0,

y =4 mj d'un parking a structure réservoir sans drain (K= 10 covs, n =30 %, Q4. = 661 Uhj.

Le tableau 4.2 récapitule I'effet de la pente, des conditions aux limites et des propriétés

hydrodynamiques sur les hauteurs d'eau maximales simulées suite a l'injection d'un débit

d'eaux pluviales relativement important dans ce parking a structure réservoir sans drain. Ces

valeurs des hauteurs d'eau maximales, nécessaires pour assurer le stockage de cette quantité

importante d'eaux pluviales, sont des renseignements trés précieux pour le dimensionnement

hydraulique des structures réservoirs.

Les fortes valeurs obtenues des hauteurs d'eau sont trés liées a I'existence d'une injection d’eau

importante et localisée. Pour les réduire, il est souvent nécessaire de réaliser un systéme de

diffusion d'eau dont I'étude est présentée au chapitre S.

Pente =0 % Pente=1%
Qaval =661 l/h Hava! =0 Qavai =661 Uh Haval =0
K=1m/s H =435 cm H .. =435cm H .« =54cm Hy =33 cm
porosité =40 % | (alamont, T=1/2h) | (al'amont, T=1/2h) (alaval,3T=1h) | (al'amont, T=1/2h)
K =10 cm/s Hax = 110 cm Hpa =110 cm Hyay = 108 cm Hox = 108 cm

porosité =30 %

(@ amont, T=1/2 h)

(alamont. T = 1/2 h)

(a Pamont, T = 1/2 h)

(2 Yamont, T= 1/2 h)

K=1cm/s
porosité =20 %

Hpax =315 cm

(& Pamont, T=1/2 h)

Hay = 305 cm

(aYamont, T = 1/2 h)

Hppax =313 cm

(alamont, T=1/2 h)

Hp=313cm

{a Yamont, T = 1/2 h)

Tableau 4.2. : Influence des perméabilités, de la pente et du mode de vidange sur les hauteurs d'eau
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Chapitre 4: Erude en régime transitoire des structures réservoirs sans drains a l'aide du code CESAR

4.4. FONCTIONNEMENT HYDRAULIQUE D'UNE SERIE DE 3 CASIERS DE
STRUCTURES RESERVOIRS

L'objectif de cette étude est de simuler le fonctionnement hydraulique global d'une
série de 3 casiers de structures réservoirs sans drains, suite a l'infiltration & travers le
revétement drainant de surface, d'une pluie relativement intense (cf. figure 4.25) de hauteur
totale cumulée de 40 mm et dune durée 1 heure (pluie de projet adoptée en assainissement
pluvial dans la communauté urbaine de Bordeaux). Cette étude permet entre autres d'apprécier
le transfert d'eau et le cheminement des filets liguides d'un casier & un autre. Les dimensions
des 3 casiers de structures réservoirs modélisés sont illustrées par la figure 4.24. Pour des
raisons de symétrie, seule la moitié¢ de cet ouvrage (75 m de long sur 3,5 m de large) a été

modélisée (cf. figure 4.24).

Vue en plan d'une série de 3 structures réservoirs

20em $=0
=0
#=0
tm T T T TTIs 1
& — — —- —-—
g Fiux aval
am | : .
Casier 1 Casier 2 Casier 3 =0
& . ¥
; - { 75
0 25m =0 50m "
Vue en coupe selon l'axe de symétrie d'une série de 3 structures réservoirs
Piuie : P(Y)
Y |
YoV oy
$=0
Casier 1
Casier 2
Casier 3
Orifice 1.2 \‘ )st Qaval
T) aval
Orifice 2,3

Orifice aval

Figure 4.24. : Schématisation d'une série de 3 casiers a structure réservoir.

Pour la régulation du débit de vidange au niveau de l'exutoire de cette série de 3
casiers a structure réservoir, deux types de conditions aux limites (C.A.L.) ont été simulées

(sur une largeur de 50 cm) au niveau de l'exutoire):
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@ Condition aux limites de type NEUMAN: flux impos€ (Q,y, =284 /h =3 Us/ha * S, ),
© Condition aux limites de type DIRICHLET ou condition de potentiel imposé (H,,,, = 0).
Temps {minutes)
o g 8 & € 8 8 8 & § & 8 8
© 0w ~— -~ - - — o 4 o o™ ~N 0
S — . ——. 600
— ey - 500
Débit aval de vidange (284 I/h) . 407
£ R S
E k £
E ~ 300 B
3 2
=2 =
o 2
+ 2008
\
100
[ [P R N - ————— . D
100C 150 200 250 300
Temps {minutes)
Figure 4.25. : Pluie de projet et débit aval imposés a la structure réservoir.

Pour illustrer le fonctionnement hydraulique global de cette série de 3 structures
réservoirs, deux exemples de simulation sont présentés ci-dessous. Le premier cas illustre la

régulation du débit au niveau de l'orifice aval (Q,,,, = 284 /h). Le deuxiéme cas correspond a

aval

un orifice de vidange calé & une cote égale a zéro au niveau de l'exutoire (H,,,, = 0). Pour ces

aval
deux exempiles, la structure réservoir est placée en pente de 1% , la perméabilité du matériau

poreux constituant la partie réservoir de la structure est de 10 cm/s avec une porosité de 30 % .

La régulation du débit et le transfert d'eau entre les 3 casiers sont assurés par des
orifices poreux de 50 cm (largeur) sur 20 cm (épaisseur) et de 3 cm de hauteur au niveau de
chaque cloison (cf. figure 4.24). Comme premiére approche, chaque orifice a été simulé ou
schématisé par un matériau poreux "equivalent” trés perméable (K, = K, = 10 m/s et porosité
= 60 %). Une étude plus approfondie semble étre nécessaire pour le calage des dimensions et
des propriétés hydrodynamiques des orifices de régulation du débit entre les casiers, en se
basant sur des données expérimentales, pour se rapprocher des conditions réelles du
fonctionnement hydraulique de ces orifices. Ce calage dépendra de la taille de l'orifice, des
matériaux poreux utilisés et de la disposition et de répartition des granulats au voisinage de

'orifice. En effet, les écoulements & travers les matériaux poreux sont régis par la loi de

DARCY et le flux transitant a travers ces matériaux est exprimé ainsi: 45— _7, AH oa T
L

orifice

désigne la transmissivité du matériau poreux au niveau de l'orifice (T = K.H), AH signifie la
charge hydraulique agissante (différence de charge hydraulique entre l'amont et 'aval de
l'orifice) et L
a travers des orifices est donné par l'expression (DUCHENE et McBEAN, 1992; BURGESS et al,,

orifice d€signe la largeur de l'orifice. Cependant en hydraulique, le débit transitant
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orifices est donné par l'expression (DUCHENE et McBEAN, 1992, BURGESS et al, 1993;
RAIMBAULT, 1993b; DAKHLAOUI et al., 1995a, DAKHLAOUI, 1995b): g =C, S, /2gAH , ou C,
désigne le coefficient de débit et S, est 1a section de l'orifice. Une étude expérimentale menée
au LCPC par PINEAU (1988) pour approcher les coefficients de débit [C,] a travers des orifices
placés dans des milieux poreux trés ouverts et trés perméable (gravier 10/80) montre que ce

coefficient de débit est d'environ 0,6.

4.4.1. Cas de régulation du débit aval (Q,,, imposé)
Dans ce cas, le débit de vidange est limité a 284 I/h (cf. figure 4.25). Le graphique 4.26

présente une vue en 3 dimensions qui illustre la forme de la nappe d'eau a l'instant T = 1 heure
(a la fin de la pluie). Le graphique 4.27 présente une vue en plan des équipotentielles et les
lignes de courant 2 l'instant T = 1 h. La charge hydraulique varie entre 78 cm a l'amont (ce qui
correspond a 75 cm de dénivelée et une hauteur d'eau de 3 cm, a cet instant la partie amont de
la structure est drainée) et 24 cm (soit 24 cm de hauteur d'eau), au niveau de l'orifice aval de
vidange. Les équipotentielles décroissantes de 'amont vers l'aval et les lignes de courant qui
convergent, sous l'effet des gradients hydrauliques, vers les orifices séparant les casiers et vers
I'exutoire illustrent les écoulements, le cheminement des filets liquides et le transfert d'eau d'un
casier 4 l'autre dans cette cascade de structures réservoirs. L'effet des orifices sur les
écoulements (cf. figures 4.26 et 4.27) se traduit par le rabattement de la nappe d'eau aux
voisinages de ces orifices (les équipotentielles tendent a €tre concentriques et les lignes de

courant convergent).

]

o
w

e
=)

/

Charge hydraulique {m)

0
- 20 10
4 30
4 70 60 50 0

Largeur (m) Longueur {m)

Figure 4.26. : Vue en 3 D de la nappe d'eau dans une série de 3 casiers a structure réservoir sans

drain a l'linstant T=1h (0,,.,= 284 Uh, pente =1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).
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Figure 4.27. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une série de 3 casiers a

structure réservoir sans drain @ T=1h (Q,,, =284 Vh, I=1 %, K= 10 cnvs, n = 30 %).

Le graphique 4.28 présente la forme et les niveaux piézométriques de la nappe d'cau dans l'axe
de la structure réservoir (coupe paralléle a I'axe des x et d'ordonnée y = 3,5 m) en plusieurs
instants (@ T;, & T = 30 minutes, @ T =1 heure, a T=2 h et a T = 6 heures). Ce graphique
illustre le remplissage et la vidange de la structure réservoir (montée et descente de la nappe).
Pendant la phase de remplissage, toute la structure réservoir et notamment ['aval participe au
stockage des eaux pluviales. Cependant pendant la phase de tarissement, et du fait que cette
structure réservoir est en pente et que le débit aval est limité a une valeur constante (284 \/h),
'eau est accumulée en grande partie a l'aval de la structure poreuse ainsi qu'au niveau des
cloisons séparant les casiers {le débit de transfert d'eau est limité par les cloisons). Pour cette

structure en pente, constituée d'un matériau poreux de perméabilité relativement importante
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(10 cmy/s), le transfert d'eau est accéléré sous l'effet de gravité , vers l'aval des casiers (cf.
figure 4.28).

Charge hydrauligue (cm}

+] 8 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 80 €5 70 75
Abscisees (m): axe de symétrie [coupe xx, y = 3,5 m]

Figure 4.28. : Forme de la nappe d'eau a différents instants T dans une série de 3 casiers & structure

réservoir sans drain (Q,, ;= 284 l/h, pente =1 %, K= 10 cm/s, n = 30 %).

4.4.2. Cas de régulation de la hauteur d'eau aval (H,,,, imposé)

Dans ce cas, la charge hydraulique est imposée égale a 1 mm (H,,, = 0) au niveau de
I'exutoire, ce qui correspond & un orifice calé au seuil de cote zéro. Ce qui se traduit par un
débit de vidange variable dans le temps et dépendant de la charge hydraulique et des gradients
hydrauliques au voisinage de V'orifice aval [Q,,,, = f(H®)].

Le graphique 4.29 illustre une vue en 3 dimensions de la nappe d'eau dans la structure
réservoir a l'instant T = 1 heure. La figure 4.30 présente, au méme instant (T = 1h), une vue en
plan des équipotentielles et des lignes de courant qui représentent une image des écoulements
ainsi que le transfert d'eau d'un casier a un autre. La condition aux limites imposée au niveau
de l'exutoire (H,,,; = 0) se traduit par un rabattement de la nappe d'eau plus important que pour

Q,var 11mité a 284 1/h (cf. figures 4.29, 4.31, 4.26 et 4.28).
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Chapitre 4: Etude en régime transitoire des structures réservairs sans drains a l'aide du code CESAR

La figure 4.31 présente les niveaux piézométriques de la nappe d'eau dans l'axe de ces 3
structures réservoirs (coupe paralléle a l'axe des x et d'ordonnée y = 3,5 m) en plusieurs
instants (2 T,, 2 T = 30 minutes, a T =1 heure, a T=2heta T = 6 h) pendant les phases de
remplissage et de tarissement (montée et descente du niveau de la nappe d'eau). Les cloisons
séparant les casiers a structure réservoir permettent de réguler et de limiter le transfert d'eau
vers l'aval de l'ouvrage. Pour les deux types de conditions aux limites imposées au niveau de
l'exutoire(Q,,, ou H,,,), et sous l'effet de gravité, le temps de vidange du casier amont est

d'environ 6 heures.

|- el
{T = 30 min;
80 = st iy L.

Charge hydraulique (cm)

Abscisses {m)

Figure 4.31. : Forme de la nappe d'eau 4 différents instants T dans une série de 3 casiers a structure

réservoir sans drain (H,,; = 1 mm, pente = 1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).

L'évolution du niveau piézométrique de la nappe d'eau dans le temps en plusieurs
points de cet ouvrage de stockage d'eaux pluviales est illustrée par deux graphiques présentés
a 'annexe 6 (cf. figures A.6.29 et A.6.30).

Le graphique 4.32 illustre l'effet des propriétés hydrodynamiques sur le niveau
piézométrique de la nappe d'eau a la fin de la pluie (a I'instant T = 1 h) dans une série
de trois structures réservoirs sans drain. Le tableau 4.3 récapitule 'effet de la pente, des
modes de vidange et des propri¢tés hydrodynamiques sur les hauteurs d'eau maximales
simulées dans cet ouvrage qui a permis l'écrétement du débit de pointe et le stockage

d'une pluie intense de 40 mm en une heure.
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Figure 4.32. : Influence des perméabilités sur la forme de la nappe d'eau a !'instant T = 1 heure,

dans Vaxe (xx, y = 3,5 m) d'une série de 3 casiers a structure réservoir sans drain (H__ .= I mm, pente
y aval

L i 4 il
35 40
Abscisses {m}

=] "o,).
Pente =0 % Pente=1 %
Qaval =284 U/h Haval =0 ﬁ Qaval =284 Uh Haval =0
K=1m/s Pas de simulation H, . = 10,5 cm Pas de simulation H, ., = 10cm

porosité =40 %

(a l'amont, T=1h)

(Cloison 2-3, T= [/2h)

K=10cm/s Hpax = 14 cm H

porosité = 30 % (dl'amont. T=1h)

max

(atamont, T=1h)

=14 cm Hya =38 cm Hy. =17 cm

m

(alaval, T=6h) (Cloison 2-3, T=1h)

K=1cm/s Pas de simulation H

porosité = 26 %

max = 21 cm

(a l'amont, T=1 h)

Pas de simulation Hpax = 22,5 cm

(Cloison 2-3, T=2h)

Tableau 4.3. : Influence des perméabilités, de la pente et du mode de vidange sur les hauteurs d'eau
maximales simulées dans une série de 3 casiers de structures réservoirs sans drain.

En pratique, la réalisation d'un dispositif de régulation des débits a I'aval doit conduire

a des dispositifs semblables entre les casiers situés a 'amont pour éviter des hauteurs d'eau

trop importantes au voisinage de ['exutoire.
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4.5. CONCLUSION

Le modeéle NAPP du code de calcul par éléments finis CESAR-LCPC permet de simuler le
fonctionnement hydraulique d'un élément ou d'une série de casiers de structures réservoirs. Ce
modéele permet d'étudier les écoulements et le transfert d'eau a travers les matériaux poreux,
trés ouverts, constituant la partie réservoir de ces ouvrages de stockage d'eaux pluviales.

Cette étude montre que les structures réservoirs, méme sans systéme d'injection d'eau, jouent
un role trés important dans le stockage et I'écrétement des débits de pointe d'eaux pluviales.
Ces ouvrages permettent la rétention d'une quantité importante d'eaux pluviales et I'écrétement
de plus de 90 % du débit injecté. L'absence de systéme de diffusion d'eau dans les structures
réservoirs peut se traduire par des hauteurs d'eau trés élevées (inondation localisée) prés du
point d'injection d'un débit important d'eaux pluviales, notamment pour les faibles valeurs de

perméabilités.

Le débit de vidange et par conséquent I'écrétement des débits de pointe dépendent
essentiellement des conditions aux limites imposées au niveau de I'exutoire, de la pente et des
propriétés hydrodynamiques des matériaux poreux constituant les structures réservoirs. En
effet, la pente (effet de gravité) accélere le transfert d'eau de 'amont vers l'aval et notamment
pour les fortes valeurs des perméabilités. Dans le cas d'un orifice aval calé a un seuil de cote
zéro (H,,, = 0) au niveau de l'exutoire, le débit de vidange est variable dans le temps et
dépend de la charge hydraulique et des gradients hydrauliques au voisinage de l'orifice aval
[Qua = f(Hm)] suivant la loi de DARCY. Dans ce cas, le débit de vidange peut étre plus
important que dans le cas ou Q,, est limit¢ a une valeur constante. Par conséquent,
I'écrétement et le temps de vidange sont moins élevés, notamment pour les structures

réservoirs en pente et pour les fortes valeurs des perméabilités des matériaux poreux.

En plus des deux modes de régulation du débit de vidange simulés (Q,,,; ou H,,,, limité
a une valeur constante), les structures réservoirs peuvent &tre drainées, si les conditions
hvdrogéologiques et mécaniques le permettent, par infiltration dans le sol support (infiltration
sous une charge hydraulique ou un flux variable dans le temps). Ce mode de vidange peut étre
simulé par le modele NSAT du code de calcul CESAR-LCPC, résolvant I'équation de RICHARDS
qui permet de décrire les écoulements en milieux poreux saturés et non saturés (cf. chapitre 2).

Pour se rapprocher plus du fonctionnement hydraulique réel des structures réservoirs,
il serait intéressant de rajouter dans le modéle NAPP la possibilité d'imposer une condition aux
limites mixte (condition d'échange ou condition de type CAUCHY). Il s'agit, plus précisément
d'une loi de type [Q=C, (aH)S Jf—gm], régissant les écoulements a travers les orifices, au
niveau de l'exutoire et au niveau des cloisons ou des orifices de régulation du débit entre les

casiers des structures réservoirs.
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Chapitre 5. Etude du couplage drain-milieu poreux dans une structure réservoir

Chapitre §

Etude du couplage drain-milieu poreux
dans une structure réservoir

5.1. INTRODUCTION

L'injection d'une quantité d'eau importante d'eaux pluviales dans les structures
réservoirs non équipées de systéme de diffusion d'eau, étudiées au chapitre 4, se traduit
souvent par des hauteurs d'eau importantes voire l'inondation localisée de ces ouvrages de
stockage d'eaux pluviales, notamment prés des points d'injection d'eau. Pour pallier a ce
probléme, réduire les hauteurs d'eau et faciliter le transfert des eaux pluviales a travers les
matériaux poreux constituant les structures réservoirs, il est nécessaire de concevoir un réseau
de diffusion favorisant leur bonne répartition spatiale (RAIMBAULT, 1993b, DAKHLAOQUI et al.,
1995a, DAKHLAOUI et al., 1995b).

Les dispositifs spécifiques de diffusion d'eau dans les matériaux poreux trés perméables ou
"trés ouverts" sont généralement constitués par des réseaux de drains servant a ['injection
pendant la pluie et facilitant parfois le drainage apres (DAKHLAOUI et al., 1996).

L'étude du fonctionnement hydraulique des structures réservoirs, comportant des
drains, se¢ heurte au probléme du couplage des écoulements en milieu poreux et des
écoulements & surface libre dans les ouvrages de diffusion et/ou de drainage (drains). Ce
chapitre propose une approche simple et originale pour le couplage drain-milieu poreux. Il

s'agit de modéliser (schématiser) le drain par un milieu poreux équivalent.

Le fonctionnement hydraulique complet des structures réservoirs équipées de drains a
été étudié, en régime transitoire, a 'aide du modéle NAPP du code de calcul par éléments finis
CESAR-LCPC. L'objectif de cette étude est de valider la modélisation, en régime permanent,
d'un drain par un milieu poreux équivalent, qui sera utilisé par la suite pour la simulation, en

régime transitoire, des écoulements dans le systéme "structure poreuse + drain".

155



Mohamed DAKHLAOUI

Au cours de ces simulations, I'influence des perméabilités, de la pente et du mode de vidange
(conditions aux limites imposées & l'exutoire) sur 1'écrétement des débits, le transfert et le

stockage des eaux pluviales, dans ces ouvrages munis de drains, a été étudiée.

Le r6le du drain dans la diffusion, la répartition, le transfert d'eau ainsi que le drainage
des eaux pluviales dans les structures réservoirs, ont été étudiés. L'influence des drains sur le

stockage et I'écrétement des débits de pointe des eaux pluviales a ét€ également analysée.

Un exemple d'application sur un parking a structure réservoir comportant des drains de
diffusion et de drainage d'eaux pluviales, réalisé dans la région Bordelaise, sera présenté pour
illustrer le couplage des écoulements dans les drains avec ceux dans les structures poreuses et
le réle des drains dans le fonctionnement hydraulique des ouvrages de stockage d'eaux

pluviales relativement complexes.

156



Chapitre 5: Etude du couplage drain-milieu poreux dans une structure réservoir

5.2. MODELISATION DU COUPLAGE DRAIN-MILIEU POREUX

L'approche du couplage drain-milieu poreux adoptée dans cette thése consiste a
modéliser le drain par un milieu poreux équivalent.
Pour la validation de cette schématisation et la détermination des caractéristiques des
matériaux poreux équivalents (2) et (3) du modele de drain adopté (cf. figure 5.1), les résultats
des simulations réalisées, en régime permanent, a 'aide du modéle NAPP du code de calcul par
éléments finis CESAR-LCPC (cf. chapitre 4), ont été comparés aux données expérimentales de
diffusion d'eau par des drains en fonctionnement dénové (cf. § 3.2 du chapitre 3). Pour les
drains noyés ou semi-noyés, les résultats numériques du modele NAPP ont été comparés a ceux
du modéle monodimensionne! "HYDRODIF" (cf. § 3.3 et § 3.4 du chapitre 3) simulant les
écoulements permanents dans les drains de diffusion d'eau.
Une fots validée, la schématisation d'un drain par un milieu poreux équivalent permettra de
simuler les écoulements et le fonctionnement hydraulique, en régime transitoire, des structures

réservoirs équipées de drains de diffusion et/ou de drainage.

5.2.1. Schématisation d'un drain par un milieu poreux équivalent

L'intérieur du drain a été modélisé par un milieu trés poreux et trés perméable (2),
séparé du matériau poreux (1) constituant la structure réservoir par un matériau moins
perméable, appelé "interface" (3). Ce dernier représente les parois du drain comportant des
fentes ou des "orifices" de petite taille pour assurer la diffusion et/ou le drainage des eaux

pluviales dans les structures réservoirs (cf. figure 5.1).

Pour I'étude du couplage drain-milieu poreux, en régime permanent, le drain a été
soumis aux mémes conditions aux limites que celles imposées dans 'étude expérimentale et
dans la modélisation de la diffusion d'eau par des drains, présentées au chapitre 3. En effet, a
I'amont le drain est soumis a une charge hydraulique H,_, ., (hauteur d'eau) correspondant au

débit d'eaux pluviales injecté Q,, ., (cf. figure 5.1).

En régime permanent, la charge hydraulique est indépendante du temps (%ﬁ =0) et
t

'équation de diffusion adoptée dans le modéle NAPP (cf. équation 4.1 du chapitre 4) se

simplifie:
5} oH oH) 0 oH o0H
a‘(Tn(.x,y_H)—ax-—+Txy(.x,y,H)E)‘*'-a—-y—(];y(x‘y,H)a'F T;y(x,y, H)E)-Fq =0 (5.1)
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avec, (0, X, vy, z) : repére cartésien; (0, X, y) : plan horizontal et oz : axe vertical orienté vers le haut; H(x, y) :
niveau piézométrique de la nappe d'eau [L]; q : terme source ou débit par unité de surface [LT1]; T Ty €t Ty
sont les composantes du tenseur de transmissivités, [L2T-!], définies par:

k,}.(x,y,z').dz'

”

T =

‘o{x\y)
ou K‘ij sont les composantes, en un point de l'aquifére, du tenseur des perméabilités de DARCY. z(x, y) désigne

I'équation du substratum, supposé imperméable.

Dans ce cas, les écoulements dans ie systéme "drain + structure poreuse" ne dépendent
que de la charge hydraulique, des débits injectés ou prélevés et des perméabilités des

matériaux poreux constituant ce systéme.

Vue en plan {vue de dessus)

>

1: Structure poreuse

—>
—>

Hamont _

2

3 interface

A
-—>
Vue en coupe (coupe A-A)
Pluie - Pty
A4 12 A v v v ¥ ¥ v W » X ¥ - ¥ow

revétement drainant {0/10 ou 0/14)

grave-bitume ou grave-ciment (0/26)

imperméable

Figure 5.1. : Schématisation du couplage drain-milieu poreux dans les structures réservoirs.
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5.2.1.1. détermination des caractéristiques du drain équivalent

La figure 5.2 illustre une schématisation d'un drain de diamétre D par un milieu poreux
équivalent. Les fentes du drain, servant a I'injection et/ou au drainage des eaux pluviales dans
les structures réservoirs, sont réparties sur la hauteur H, (partie poreuse) de linterface
d'épaisseur L, erface .
Une partie de linterface drain-structure poreuse, représentant les parois du drain, est
constituée de matériau poreux et perméable pour schématiser la parie "poreuse” du drain sur
laquelle les fentes sont réparties (cf. figure 5.2). L'autre partie "étanche” des parois du drain
(ou il n'y a pas de fentes) est schématisée par un matériau trés peu perméable (K, = K, = 107
m/s, soit 0,36 mm/h).

-~
D | ) C T .
I o ~
o e
:O: - s - ;ol - He
IOI T _ c :O: '
:O: - - B o '8: TZ
V.O. if-« — ' >W:lv -
> <>y
Limomu
Figure 5.2. : Modélisation (schématisation) d'un drain par un milieu poreux équivalent.

L'application de 1'équation de diffusion, en régime permanent, du modéle NAPP (5.1) a
I'écoulement dans un drain diffusant des eaux pluviales et particuliérement a l'interface drain-
structure réservoir [matériau (3)], permet de retrouver les paramétres qui influencent la
schématisation d'un drain par un milieu poreux équivalent. Il s'agit de déterminer les
caractéristiques (les dimensions et les propriétés hydrodynamiques) des matériaux poreux (2)
et (3) influengant le fonctionnement hydraulique du drain.

Le flux traversant les parois du drain est obtenu par l'application de la loi de DARCY entre

deux points situés de part et d'autre de ['interface et séparés par la distance L Comme le

interface *
montre le graphique 5.2, seule la partie "poreuse"” de 'interface drain-structure réservoir (ou il
y a de fentes), de hauteur H, participe a la diffusion et/ou au drainage des eaux pluviales.
K

perpendiculaire a ce dernier (selon I'axe Y). Cependant, l'interface est supposée imperméable

interface 0€signe la perméabilité de la partie "poreuse” de linterface selon la direction

(K, iner = 107 m/s), dans le sens longitudinal du drain (selon I'axe X).
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Pour la détermination des débits diffusés par le drain, deux cas peuvent se présenter, selon la

position relative de la hauteur d'eau dans le drain par rapport a la limite supérieure des fentes.

© Dans le cas ou la hauteur d'eau dans le drain est inférieure & la hauteur des fentes (H < Hy),

le flux diffusé a travers l'interface drain-structure poreuse peut étre approché par l'expression:
p p pp p p

Kinle!:['uce (H+ H (5.2)

. exiérency ) —
qinre.':/ace - 2 ( H ]1exrénwm: )

interfuce

ott, Hey srieure désigne la charge hydraulique sur la face extérieure de Vinterface et gy ecpace - de dimension [L2T-

1], désigne le débit diffusé par unité de longueur du drain.

© Dans le cas ou la hauteur d'eau dans le drain est supérieure a la hauteur des fentes (H > Hy),

le flux diffusé par unité de longueur a travers l'interface est approché par l'expression:

K, .
= mierface ) H;, ( H_ H

exidrivire )

(5.3)

qmlvrj'acx

ierface

Dans les deux cas présentés ci-dessus, la somme ou l'intégration des débits [qi,erfacel
diffusés le long du drain, permet de vérifier I'équation de continuité et de retrouver le débit

total injecté a l'amont du drain Q,,,
Lilmm
Qamom = J‘O qmiu_'/acc (x) dx (54)

Le débit transitant dans le drain Q(x), de dimension [L3T-!] (suivant la direction
longitudinale) et traversant la section mouillée transversale S(x), a l'abscisse X, peut étre
exprimé ainsi :

Ox)=K

dram

dH
.D.H(x). = 5.5
(x) ™ (5.5)

avec, Kypjn : perméabilite du matériau constituant l'intérieur du drain (k, = K = Ky01), LT,

D . diameétre du drain, {L].

Il en résulte que les trois paramétres influengant la modélisation d'un drain par un
milieu poreux équivalent et son fonctionnement hydraulique sont :
© la hauteur des fentes H; qui représente la hauteur de la paroi du drain munie de fentes, [L],

K
@ le rapport de la perméabilité sur I'épaisseur de I'interface —27%¢ [T-1],

isterface

© la perméabilité du matériau poreux constituant I'intérieur du drain K5, , [LT].

La démarche adoptée pour déterminer les valeurs optimales de ces parametres
permettant une schématisation d'un drain par un milieu poreux équivalent la plus proche de la
réalité, consiste dans un premier temps a évaluer l'influence de ces parameétres sur les résultats
globaux, a savoir e débit total injecté a 'amont (Q,,,,) €t !a longueur sur laquelle il y a
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diffusion d'eau (Lipy0n)s @iDS1 que sur la répartition spatiale des débits diffusés le long du
drain Gjpergyce(X) :

< Si la hauteur des fentes [H;] augmente, le débit total injecté a 'amont [Q,...] ainsi que le
débit diffusé par unité de longueur de drain [q;,...(X)] augmentent. Par contre, la longueur de
diffusion [L g0, décroit beaucoup.

< Le rapport [5"_’_'&_1 ] a la méme influence que le paramétre [H;] sur la tendance des

imerface

résultats [Qamom}ﬂ [qimerfacc(x)] et [Ldiffusion]‘
< Si la perméabilité du drain [K,,;,] augmente, le débit total injecté€ a l'amont [Q,,..] et la

longueur de diffusion [L 0] augmentent beaucoup. Le débit diffusé le long du drain
[Dinerface(X)] @augmente surtout & I'aval et trés peu a 'amont.

Dans un second temps, la recherche des valeurs optimales de ces paramétres a été
affinée par I'évaluation des erreurs relatives et des €carts entre les résultats du modéle NAPP et
les données expérimentales de diffusion d'eau par des drains en fonctionnement dénoyé. Pour
les drains noyés ou semi-noyés, les résultats numériques du modéle NAPP ont été comparés
aux résultats du modéle de diffusion d'eau par des drains en régime permanent (modele

HYDRODIF). Il s'agit d'un calage manuel.

La principale difficulté de la modélisation d'un drain par un milieu poreux équivalent
est due a la différence entre la loi linéaire du débit de diffusion, proportionnelle & AH (cf.
équations 5.2 et 5.3) adoptée dans le modéle NAPP (loi linéaire de DARCY de pente .I_f__'._'z:f,) et

nierface
celle qui régie les débits d'écoulement & travers les orifices ou les fentes des drains,
proportionnelle & VAH (g, =C,S5J2gAH) bien ajustée aux débits de diffusion
expérimentaux et qui a été adoptée dans le modele HYDRODIF (cf. chapitre 3). Néanmoins, il

. o . : K,
est possible de trouver une combinaison de parametres optimaux (H o, 2272 opt, Kyrain op)

srterface

qui permet une estimation satisfaisante des débits de diffusion (par exemple une erreur

relative inférieure a 10 %) pour un intervalle de charge hydraulique [0, Hj; ;.. ]-

. L Y
5.2.1.1.1. Détermination du parametre etz
inmterface

Pour plusieurs valeurs des parameétres H; et K, , nous avons recherché la valeur

optimale de Koo qui permet d'obtenir la meilleure estimation des débits de diffusion. La
nuerface

figure 5.3 présente un exemple, pour H; et K, ., donnés (H; = 2 mm, K, = 10,5 m/s et

Liertace = 2 €M), des erreurs relatives entre les débits de diffusion estimés par le modéle NAPP

et ceux mesurés pour un drain de diamétre 106 mm ou simulés, en régime dénoyé, par le

modéle HYDRODIF [erreur relative = 100 (qmexuré = narp ) } .

qmm’uré
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80 _ . . . .. . - S o

70

Kint/Lint =6 s-1
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o

- KinvLint = $.6 1.

7 S

Kt = 5 2 51

30 - KL =388 - _

{erreur relative sur qdlfl en %
oo
o
e
|

20 Mo '_-Kim/l..lnl= 4451

- Kint/Lani = ds-1

[+] 4 8 12 16 20 24 28 32 38
Charge hydraulique (cm)

Figure 5.3. : Influence du paramétre Kiveriacs sur les erreurs relatives entre les débits de diffusion
L

interjoce

mesurés et estimés par les modéles NAPP (DARCY) et HYDRODIF.

5.2.1.1.2. Détermination du parametre H, (hauteur des fentes)

Il est possible de trouver plusieurs combinatsons des parametres (Hy, K, et M)

interface
qui permettent de se rapprocher des débits de diffusion mesurés ou simulés par le modéie
HYDRODIF en régimes noyé¢ ou dénoyé. Cependant, pour des hauteurs de fentes (Hj)
relativement importantes ou correspondant aux drains réels (par exemple, H; = 6 cm pour le
drain de diameétre 106 mm), les débits de diffusion estimés par le modéle NAPP s'écartent de
ceux mesurés ou simulés par le modéle HYDRODIF, notamment pour les faibles valeurs de
charge hydraulique.

5.2.1.1.3. Ajustement du modéle NAPP aux débits de diffusion mesurés et
simulés par le modéle HYDRODIF

La meilleure combinaison des parametres optimaux pour le drain de diamétre 106 mm
(cf. figure 5.4) correspond aux valeurs suivantes:
% H; =2 mm,

% Ko =551 L, o =2 cm, ce qui correspond 4 K,
L

miterface

© Kymin = 10,5 m/s.
L'adoption de ces paramétres pour schématiser un drain de diameétre 106 mm par un milieu

=10 cm/s,

nterface

poreux équivalent a permis une estimation satisfaisante de la répartition spatiale des débits de
diffusion. Ces derniers sont assez proches des débits de diffusion mesurés en régime dénoy¢ et
simulés par le modele HYDRODIF en régime noyé, avec une erreur relative sur le débit total
imposé a l'amont inférieure 4 12 % . En effet, le graphique 5.5 présente, pour différentes
charges hydrauliques imposées a I'amont du systéme de diffusion d'eau, la répartition spatiale
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des débits de diffusion qydx) mesurés et simulés par le modele NAPP le long du drain de

diameétre 106 mm, en régime dénoyé¢.

madéle NAPP -

déblt de diffusion {m3/h/m)

0 & —— N
0 5 10 15 20 25 30 35

Ditférence de charge hydraulique {H-Hext) en cm

Figure 5.4. : Comparaison entre les débits de diffusion estimés par le modéle NAPP (DARCY) et
ceux mesurés ou simulés par le modéle HYDRODIF.

12 - - U T
r - 1
NAPP (Hamont = 11 e, erreur sur |
10 ™ . S . L Qamont =+ 0,5 %} ,
™ ‘ :
‘€ \f ~ ot mesures (Hamont = 11 cm) i
= N i
ﬁ 8 . ,\\, ~- - . ame wm NAPP (Hamont = 15 cm, erveur sur |
E L Y . Qamom = + 9,2 %) '
c N L |
% 6 : P i‘——g—-—maum(}hmomﬂi!xm)
] T - ~ e - o [
x | NAPP (Hamont = & am, srreur sur
° H Qamont = + 12 %)
2 i i i
e NN, TS !
g 4+ SN \[ — mesures (Hamont = 6 cm) I
@ ‘ I
(=]
" i
2 T o e g a

] 100 200 300 400 500 800
Distance par rapport & I'amont du drain {cm}

Figure 5.5. : Comparaison entre les débits de diffusion mesurés et ceux simulés par le modéle NAPP

en régime dénoyé.

ou H,,, signifie charge hydraulique imposée a I'amont.

Le graphique 5.6 présente un exemple de comparaison entre les débits de diffusion
simulés par le modéle NAPP (loi de DARCY) et par le modele HYDRODIF en régime noyé pour

le drain de diameétre 106 mm.
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nemRur sur Gamont s +2.3 %
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Débit de diffusion {(m3/h/m)
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Distance par rapport 3 I'amont du drain {cm)

Figure 5.6. : Comparaison entre les débits de diffusion estimés par le modéle NAPP et ceux simulés

par le modéle HYDRODIF en régime noyé (H,,,,...= 25 em, H,,, = 6 cm)).

Pour le drain de diamétre 150 mm, les valeurs des parameétres optimaux adoptés sont :
H; =3mm, Kowee =485, Liie =2 €My Kieree = 9.6 cm/s et Ky, = 10 mis.

srprfoce

Deux exemples de comparaison entre les débits de diffusion simulés par le modéle NAPP et
ceux mesurés en régime dénoyé, d'une part et entre les débits de diffusion estimés
respectivement par les modeéles NAPP et HYDRODIF, en régime noyé, d'autre part, sont

présentés a I'annexe 7 (cf. figures A.7.1 et A.7.2).

En conclusion, la schématisation d'un drain par un milieu poreux éguivalent a l'aide du
modeéle NAPP (loi de DARCY) permet de retrouver d'une maniére assez satisfaisante les débits
de diffusion ainsi que fe débit total injecté a I'amont du drain pour une charge hydraulique
agissante [AH = H - H,, ] inférieure & 20 voire 25 cm. Au-dela, les écarts deviennent

importants.

5.2.2. Etude de sensibilité de la schématisation d'un drain par un milieu
poreux equivalent
L'objectif de cette étude de sensibilité sommaire est de mieux apprécier l'importance et

l'influence des paramétres intervenant dans la modélisation d'un drain par un milieu poreux
équivalent (H;, Koo K:ain) sur la répartition spatiale des débits de diffusion, sur les débits

merface

totaux injectés a I'amont et sur les longueurs de diffusion.
5.2.2.1. Influence des hauteurs des fentes (paramétre H)

Le graphique 5.7 illustre la sensibilité des débits et des longueurs de diffusion simulés
par le modele NAPP aux variations des hauteurs des fentes (parameétre H). Les débits sont
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beaucoup plus sensibles & ce paramétre que les longueurs de diffusion. En effet, ces longueurs

restent pratiquement constantes au-dela d'une hauteur de fentes He = 0,2*D.
L'influence du paramétre H, sur la répartition spatiale des débits de diffusion le long du drain
106 mm est illustrée par la figure 5.8. En effet, les débits de diffusion sont trés sensibles a la

variation de ce parameétre notamment a 'amont des drains.

Qsimulé /Qmesuréd

Debit amont (1> = 106 mm,
Hamont = 11 cm)

; ———- Débit amont (D = 157 mm. ;
Hameont = 14 cmn) ‘l
—— wme  Lopgueur de diffusion (D = 106 i
mm, Hamont = 1] cm) i

Ldif sirulé / Lmesuré

— =t = Longueur de diffusion {I? = 157 I
' mm, Hamont = 14 cm) ,

i
-%u-’-fwv-v—w-—'\-m- —

Figure 5.7. : Influence du paramétre H; (hauteur des fentes) sur les débits et sur les longueurs de

diffusion estimés par le modéle NAPP en régime dénoyé pour les drains D = 106 mm et D = 157 mm.

04 03 7 08 09

HED

0.3 0.8

Débit de difiusion (m3/h/m)

1847 = 2 mm:

3
Distance par rapport a 'amont du drain {(m)

Figure 5.8. : Influence du parametre Hy (hauteur des fentes) sur la répartition spatiale des débits de

H

amo.

diffusion estimés par le modéle NAPP en régime dénoyé (D = 106 mm,

=11 cm).

5.2.2.2. Influence de la perméabilité de l'interface

Le deuxiéme paramétre influengant la modélisation d'un drain par un milieu poreux

équivalent est le rapport de la perméabilité de l'interface drain-structure réservoir sur son

épaisseur

K,

inrerface

sterfoce

. La figure 5.9 illustre l'influence de ce paramétre sur les débits et les

longueurs sur lesquelles il y a diffusion d'eau.

165



Mohamed DAKHLAOUI

L'influence de ce paramétre sur la répartition spatiale des débits de diffusion le long du drain
106 mm est illustrée par la figure 5.10. En effet, les débits de diffusion sont trés sensibles a la

variation de ce parameétre notamment & I'amont des drains.

Débit amont (D = 108 mim,
Hamont = 11 em)

~—mm Débitamont (D= 106 mm, |
Hamont = 11 cm) !

o= wee  Longueur de diffusion (Dt = 157 |
mm, Hamoat = 14 ¢m) )

o e = Longueur de diffusion (D = 157 |
mm, Hamont = 14 cm) |

i

Ldif simulé / Idif mesuré

Kinterface/Linterface {s-1}

Figure 5.9. : Influence du paramétre Koseree  sur tes débits et les longueurs de diffusion estimés par

interface

le modéle NAPP en régime dénoyé.

15

K/L = 2t s-1

Kinteriace 7 LinterTace = 18 51,

10 0 ! 3

Débit de diffusion {m3h/m)

-~
e
-

. -~
KL 2™ = = e e v o

[ —

4] 1 2 3 4 s [ 7 | []
Distance par rapport & I'amont du drain {m)

Figure 5.10. : Influence du paramétre Koneriee sur ta répartition spatiale des débits de diffusion
L

Wntesfoce

estimés par le modéle NAPP en régime dénoyé (D = 106 mm, H,,,,,.. = 11 cm).

5.2.2.3. Influence de la perméabilité du drain (paramétre K ;)

La sensibilité des débits et des longueurs de diffusion aux variations de la perméabilité
de l'intérieur du drain (K,,;,) schématisé par un milieu poreux équivalent est illustrée par la
figure 5.11. L'augmentation de la perméabilité du drain se traduit par l'accroissement des

débits et des longueurs d'écoulement.
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La répartition spatiale des débits diffusés le long du drain ainsi que les longueurs de diffusion
sont assez sensibles aux variations de la perméabilité de I'intérieur du drain (cf. figure 5.12). A

I'amont, les débits de diffusion sont peu sensibles a la variation de ce parameétre.

3 cm—— D amont (D = 106 mm, !
- T T - - Hamon: = 1] om) |
aem Débit amont (D = 157 mm, |

Hamont = 14 cm)

— - Longueur de diffusion (D = 106
mm, Hamont = 11 cm) |

" mo/me o= Longues de diffusion (D= 157
mm, Hamont = 14 em)

~N
Ldif simulé / Ldif mesuré

Qamont slmulé / Qamont mesuré

L]

'] 2 4 [ 8 i 12 114 16 18 20
Kdrain (m/s)

Figure 5.11. : Influence de la perméabilité de l'intérieur du drain (K 4,,;,) sur les débits et les

longueurs de diffusion estimés par le modéle NAPP en régime dénoyé.

- -
» E

-
(-]

Débit de diffusion {(m3/him)

Distance par rappornt a Vamont du drain (m)

Figure 5.12. : Influence du paramétre K ;, sur la répartition spatiale des débits de diffusion

estimés par le modéle NAPP en régime dénoyé (D =157 mm, H,,,, ..., = 14 cm).

En conclusion, la modélisation d'un drain par un milieu poreux équivalent est possible, mais
elle est assez sensible a la variation des caractéristiques des différents matériaux constituant ie

drain (Hj, Kiwrce Kgrain ) QU'll est nécessaire de déterminer ou "caler” rigoureusement.
werface

Les débits que peut accepter ce systéme de diffusion d'eau sont assez sensibles & ces trois
paramétres. Les débits de diffusion sont trés sensibles & la variation du niveau des fentes (Hy)
et de la perméabilité des parois du drain, notamment dans la partie amont du drain. Cependant,
les longueurs de diffusion sont trés sensibles a la variation de la perméabilité de 'intérieur du

drain (K4,,;, ) €t moins sensibles aux deux autres parametres.
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5.3. FONCTIONNEMENT HYDRAULIQUE DE L'ENSEMBLE STRUCTURE
RESERVOIR AVEC DRAIN EN REGIME TRANSITOIRE

L'objectif de cette étude est d'analyser le fonctionnement hydraulique, en régime
transitoire, des structures réservoirs équip€es d'un systéme de diffusion et/ou de drainage
(drains). Les simulations numériques ont été réalisées & l'aide du modéie NAPP. Il s'agit entre
autres d'apprécier le role des drains dans I'écrétement des débits de pointe, le stockage, la
diffusion et le drainage des eaux pluviales dans les structures poreuses.

5.3.1. Injection des eaux pluviales dans un parking a structure réservoir
équipé d'un systéme de diffusion d'eau

Il s'agit de simuler l'injection d'une quantité importante d'eaux pluviales, supposées
collectées sur une surface imperméabilisée, a l'aide d'un drain dans un parking a structure
poreuse. Pour pouvoir comparer avec le cas d'injection d'eau dans les structures poreuses non
équipées de drains (cf. chapitre 4), les mémes données et les mémes conditions aux limites ont
ét€ utilisées. La superficie de la zone imperméable drainée par ce parking (surface active) est
supposée égale au double de celle de la structure réservoir modélisée (408 m?2). Cette derniére
présente un axe de symétrie (paralléle & l'axe des x et d'ordonnée y = 4,08 m) et par
conséquent, seule la moiti€ de cet ouvrage (50 m sur 4 m) a été modélisée (cf. figure 5.13).

Vue en plan de la structure réservoir

injection d'sav Exutoire
~ s
~ /
) ¥
B
Flux k T Tem T2 Flux
Amont > FEP ST ITTS CEAPETIIIETETYS e CHETITOT I ETITES S = Aval
Piluta (t} om
Sirectiure poreuss
¥
5¢m A
e i e >

Maillage de la structure réservoir
10. -

. 20. 30. 40, 50.
0!' '.“: S e S . |

CESAR-LCPC @ MAX2D Versiom 3.2.x Me 10 Juil 1996 ilh 36m L9

Figure 5.13. : Maillage et conditions aux limites imposées au parking a structure réservoir.
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Chapitre 5. Etude du couplage drain-milieu poreux dans une structure réservoir

En plus de I'infiltration d'une pluie de hauteur totale cumulée égale a 40 mm et d'une
durée 1 heure (pluie de projet généralement adoptée dans la communauté urbaine de Bordeaux
ou il y a plusieurs réalisations de structures réservoirs), & travers le revétement drainant de
surface, cette structure réservoir regoit les eaux pluviales ruisselées sur une surface
imperméable située a 'amont (cf. figure 5.14). Le débit injecté a 'amont de cet ouvrage est
¢gal a cette méme pluie multipliée par la surface d'apport amont [Q 00 = P(0.S Appon Amontl- C€
débit amont a été injecté soit sous forme de flux uniformément répartie sur une largeur de 6
cm correspondant au rayon du drain routier simulé ou sous forme de flux surfacique (débit par
unité de surface) au niveau du regard situé a I'amont du drain (cf. figure 5.13). La possibilité
d'injection d'une quantité importante d'eaux pluviales sous forme de flux surfacique présente
l'avantage de générer moins de perturbations et d'oscillations numériques prés du point
d'injection d'eau. Pour assurer la convergence de l'algorithme numérique adopté dans le
modele NAPP et pour éviter les oscillations numériques suite aux perturbations causées par
I'injection localisée dans le temps et dans I'espace d'un débit relativement important et encore
plus pour les ouvrages en pente et pour les fortes valeurs des perméabilités, ou les
écoulements deviennent de plus en plus rapides, le maillage spatial a été affiné prés de ce
point d'injection d'eau et au voisinage du drain (cf. figure 5.13). La discrétisation temporelle
l'a été aussi notamment pendant la phase de remplissage de la structure poreuse (pendant la
pluie).

Pour la régulation de la vidange de cette structure réservoir, deux types de conditions aux
limites ont été simulées au niveau de l'exutoire (sur une largeur de 6 cm au niveau de l'orifice
aval) :

& Condition aux limites de type NEUMAN: flux imposé (Q,,, = 661 Vh =3 Vs/ha * S, ),

& Condition aux limites de type DIRICHLET ou condition de potentiel imposé (H,,, = 0).
Dans ce cas, l'orifice aval est calé par rapport au fond (radier) de la structure réservoir.

Temps {minutes)
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- = ¢ 8 8 & & ¥ 8 8 § §8 8 8 8§ 8§
0 — 40
iC
35
20 ;
30 . W Pluic (O . 30

| mmmemeen Débit amont (1)

[\
"

g ' k B
E 0 ! Debit aval de vidange {661 Vh) | |8
£ &0 :-—a— it aval de vidang 1 | 2 E
2 70 F
& : 158

80 :

00 10

00 - !

190 5

110 .

120w putimmy =y — - a0

o 50 100 150 200 250 300

Temps {minutes)

Figure 5.14. : Pluie de projet, débit amont et débit aval imposés a la structure réservoir.
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Les structures réservoirs simulées ont été placées soit en position horizontale ou en
pente de 1 %. Devant la variabilité¢ des propriétés hydrodynamiques des matériaux poreux
constituant la partie réservoir de ces ouvrages et pour chaque pente ainsi que pour chaque type
de condition aux limites imposée a l'exutoire, trois perméabilités de la couche réservoir ont été
testées:

= K =1 m/s, porosité (n) =40 %,

= K = 10 ¢m/s, porosité (n} = 30 %,

= K =1 cm/s, porosité (n) = 20 % .

Pour illustrer le fonctionnement hydraulique de cet cuvrage de stockage d'eaux
pluviales, deux simulations sont présentées ci-dessous. Le premier cas illustre la régulation du
débit au niveau de l'orifice aval (Q,,, = 661 I/h). Le deuxiéme concerne la régulation de la
hauteur d'eau au niveau de l'orifice aval de vidange (H,,, = 0). Pour ces deux exemples, la
structure réservoir est en pente de 1% , la perméabilité du matériau poreux constituant la
partie réservoir de la structure est de 10 cm/s avec une porosité de 30 % . D'autres cas simulés

sont présentés a I'annexe 7.

5.3.1.1. Cas de régulation du débit aval (Q,,,, imposé)

Dans ce cas, le débit de vidange est limité & une valeur constante, soit Q,,,, = 661 /h,
calculé sur la base d'un débit de fuite de 3 I/s/ha, généralement adopté dans la communauté
urbaine de Bordeaux pour le dimensionnement des ouvrages de rétention d'eaux pluviales,
multiplié par la surface d'apport (cf. figure 5.14). Le graphique 5.15 présente I'état et la forme
de ia nappe d'eau (vue en 3 dimensions) a l'instant T = 30 minutes (a mi-temps de la phase de
remplissage de la structure et ol le niveau piézométrique atteint son maximum). Ce graphique
illustre la remontée de la nappe d'eau notamment & 'amont de la structure réservoir, mais le
niveau piézoméirique est moins important que dans le cas d'injection de la méme quantité
d'eau dans une structure poreuse non équipée de systéme de diffusion d'eau. La présence du
drain de diffusion d'eau dans la structure réservoir atténue d'une fagon importante 'inondation

localisée au niveau du point d'injection d'eau.
Y
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Figure 5.15. : Vue en 3 D de la nappe d'eau dans un parking a structure réservoir, équipé d'un
drain, a l'instant T = 30 minutes (Q,,,,., = 661 Uh, pente = I %, K = 10 cm/s, n = 30 %).

Le graphique 5.16 illustre une vue en plan des écoulements et plus précisément des
équipotentielles et des lignes de courant dans une structure réservoir équipée d'un drain, a
Iinstant T = 30 minutes (aprés la pointe de la pluie et du débit injecté a 'amont). A cet instant,
sur la quasi-totalité de sa longueur, le drain diffuse de l'eau (soit une longueur de 49,5 m sur 50
m) et seulement a proximité de l'exutoire aval (sur une longueur de 0,5 m) que le drain
participe au drainage de la structure réservoir. La charge hydraulique varie entre 128 cm (soit
78 cm de hauteur d'eau et 50 cm de dénivelé), au point d'injection d'eau a l'amont, et 22 cm
(soit 22 cm de hauteur d'eau), au niveau de l'exutoire. Pendant la phase de remplissage de la
structure réservoir, le drain assure le role de diffusion d'eau a travers la partie perméable de
l'interface du drain et les lignes de courant (filets liquides) sont dirigées du drain vers la
structure poreuse. En effet, la courbure des équipotenticelles, décroissantes de l'amont (point
d'injection des eaux pluviales) vers l'aval, indique que les charges hydrauliques sont plus
élevees au voisinage du drain que plus loin dans les matériaux poreux des structures réservoirs
(cf figure 5.16).

171



Mohamed DAKHLAGUI

1 ¥ T ¥ ? g %
4 ? -
!

i
Charge hydrauligue (W\‘B i
! |
1: .28 16 . T
4 .4 12 L.15 !
r .55 21 1.25
190 : 2 N e ] 4
13 - .85
lLignes de courant e
a
-
%4 3 >
@ o
b 1 T
2>

I
i
i
Chargs hydrauligue L"m.) : —
L 1 ]
1 : .25 18 = 1.
§: .a 19 ¢ 1.15 !
7 5% 21 : 1.2 ]
10 = i
13 ¢ .85 i
1
lignes de courant —— e - E
3

S
.

Figure 5.16. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure réservoir

avec drain, a T =30 minutes (Qg,,; = 661 Uh, pente =1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).

Au début de la phase de tarissement (fin de ia pluie, & partir de T = 1 h), le drain peut
assurer 2 la fois le role de diffusion d'eau et de drainage selon les niveaux piézométriques dans
le drain et dans la structure poreuse. En effet, a 'amont une grande partie du drain participe au
drainage, cependant au milieu et a l'aval, le drain assure en partie la diffusion et le drainage
(cf. figure 5.17). L'eau drainée a l'amont peut étre diffusée plus loin a l'aval si le niveau
piézométrique dans la structure poreuse est moins élevé que celui dans le drain.
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Figure 5.17. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure réservoir
équipée d'un drain, a T=1h (Q,,, = 661 Uh, pente =1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).

Plus tard, pendant la phase de tarissement (a partir de l'instant 3 heures, ce qui
correspond a une durée de 2 heures apres la fin de la pluie), sur toute sa longueur le drain
n'assure que le r6le de drainage (du fait que la charge hydraulique est plus importante dans la
structure poreuse que dans le drain (cf. figue 5.18).
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Figure 5.18. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure réservoir

équipée d'un drain, a T=3 h (Q =661 Uh, pente =1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).

173



Mohamed DAKHLAOUI

Le suivi de I'évolution du niveau piézométrique de la nappe d'eau dans le temps, en
trois points (amont, milieu et aval) d'une structure réservoir équipée d'un drain (cf. figure
5.19), illustre le remplissage, la répartition des eaux pluviales et la vidange de cet ouvrage de
stockage d'eaux pluviales. Comme pour le cas des structures réservoirs sans drains, & I'amont,
le niveau d'eau maximal est atteint au méme instant que la pointe de la pluie (3 T = 30
minutes). Cependant a l'aval, le niveau maximal de la nappe est décal¢ dans le temps par
rapport a la pointe de la pluie, mais il est atteint plus t6t (a3 T = 2 heures) que lorsque la
structure réservoir est non équipée de drain (cf. figure 5.19 et § 4.3.2.1.1 du chapitre 4). Ceci
confirme le role du drain qui facilite la diffusion, la répartition et le transfert des eaux
pluviales de l'amont vers l'aval. Ceci est important, notamment pour les matériaux moins
perméables (K < 1 cm/s) et moins poreux (cf. annexe 7). Dans ces conditions (débit de
vidange limité a une valeur constante Q,,, = 661 'h) et comme pour le cas de structure
réservoir sans drain, le temps de vidange de cet ouvrage équipé d'un drain est voisin de 36

heures.
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Figure 5.19. : Evolution de la hauteur d'eau dans le temps dans une structure réservoir munie d'un

drain (Q,, ., = 661 Uh, pente = 1 %, K =10 cm/s, n = 30 %).

La figure 5.20 présente I'évolution de la forme et du niveau piézométrique de la nappe
d'eau au milieu de la structure réservoir (axe de symétrie: coupe paraliéle & I'axe des x et
d'ordonnée y = 4,08 m) a différents instants (4 Ty, a T =30 minutes, a T =1 heure,a T=2h, a
T =10 h et a T = 36 heures). Ce graphique illustre les phases de montée et descente de la
nappe d'eau (phases de remplissage et de vidange de la structure réservoir). Pour cette
structure réservoir €quipée d'un drain, les hauteurs d'eau, observées pendant la phase de
remplissage et au début de la phase de tarissement, sont moins élevées a I'amont et plus

importantes a l'aval que dans le cas des structures non équipées de drain (cf. figure 5.20 et §
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4.3.2.1.1 du chapitre 4). Ceci confirme le rdle du drain dans la bonne répartition des eaux

pluviales dans les structures réservoirs de fagon & éviter I'inondation de ces ouvrages.

Charge hydrauiigue {cm)

; iradier (fond) de la structure,

4] 3 10 15 20 25 30 35 40 a5 50 55
Abscisses {m): axe de symétrie [coupe xx, y = 4,08m]

Figure 5.20. : Forme de la nappe d'eau a différents instants T dans une structure réservoir équipée

d'un drain (Q,,., = 061 U, pente =1 %, K =10 cmv's, n = 30 %),

5.3.1.2. Cas de régulation de la hauteur d'eau aval (H,,,, imposée)

11 s'agit de simuler et de tester I'influence de la régulation de la hauteur d'eau au niveau
de I'exutoire sur le fonctionnement hydraulique d'une structure réservoir équipée d'un drain
ainsi que sur le stockage des eaux pluviales et l'écrétement des débits de pointe. Dans ce cas,
l'orifice aval de vidange est calé a un seuil de cote zéro (H,,,; = 0), ce qui se traduit par un
débit de vidange variable dans le temps [Q,,, = f(H®)]. Ce débit dépend de la charge
hydraulique et des gradients hydrauliques aux abords de l'exutoire .

Le graphique 5.21 illustre une vue en 3 dimensions de la nappe d'eau dans la structure
réservoir a l'instant T = 30 minutes (pendant la phase de remplissage de la structure poreuse).
Ce type de condition aux limites imposée au niveau de l'exutoire se traduit par un fort

rabattement de la nappe, notamment a l'aval de la structure réservoir (cf. figures 5.21 et 5.15).
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La figure 5.22 présente une vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant qui

représentent une image de l'état des écoulements et de la nappe d'eau dans une structure

réservoir, équipée d'un drain, a l'instant T = 30 minutes (pendant la phase d'injection d'eau). A

cet instant, I'état des équipotentielles et des lignes de courant {cheminement des filets hiquides)

indique qu'une grande partie du drain participe a la diffusion d'eau (sur une longueur de 43 m a

partir du point d'injection d'eau situé a 'amont). A l'aval, le drain participe au drainage de la

structure réservoir sur une longueur de 7 m qui est beaucoup plus importante que pour le cas

ou le débit de vidange est limité a une valeur constante (cf. figures 5.22 et 5.16). Cette

différence est due & un rabattement plus important de la nappe d'eau que dans le cas précédent.

La charge hydraulique varie entre 128 cm (soit 78 cm de hauteur d'eau et 50 cm de dénivelé),

au point d'injection d'eau a 'amont, et | mm, au niveau de l'exutoire.
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Figure 5.22. : Vue en plan des équipotenielles et des lignes de courant dans une structure réservoir

avec drain, a T = 30 minutes (H,,,; = 0, pente = 1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).

A la fin de la pluie (A T = 1 heure), ce qui correspond au début de la phase de
tarissement, la quasi-totalité du drain participe au drainage (sur une longueur de 47,5 m) et
c'est seulement sur une longueur de 2,5 m que le drain continue & diffuser de I'eau a I'amont de
la structure réservoir (cf. figure 5.23). Au bout de 1 h et demi, le drain fonctionne en mode
drainage sur toute sa longueur.
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Figure 5.23. ; Vue en piun des équipoieniieiles et des lignes de courani dans iine siriiciire réservoir

avec drain, pendant la phase de tarissement (H,,, = 0,1=1 %, K= 10 cmv/5, n = 30 %).

Le graphique 5.24 illustre I'évolution des hauteurs d'eau dans le temps en trois points
(amont, milieu et aval) de la structure réservoir. A l'amont (au point d'injection d'eau) et
comme pour le cas précédent (Q,,, = 661 I/h), le niveau d'eau maximal (h = 78 cm) est atteint
au méme temps que la pointe de la pluie (cf. figures 5.24 et 5.19). Cependant a l'aval, les
hauteurs d'eau sont plus faibles et la descente de la nappe est plus rapide (phase de tarissement
plus courte). Le temps de vidange de 95 % du volume d'eau injectée est voisin de 8 heures.
Dans ces conditions (H,,,, = 0), les hauteurs d'eau maximales simulées sont plus faibles dans
cet ouvrage équipé d'un drain que dans une structure réservoir sans systéme de diffusion d'eau
et de drainage (cf. figure 5.24 et § 4.3.2.1.2 du chapitre 4).
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Chapitre 5: Etude du couplage drain-milieu poreux dans une structure réservoir

Figure 5.24. : Evolution de la hauteur d'eau dans le temps dans une structure réservoir munie d'un
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drain (H ., = 0, pente = 1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).

La forme de la nappe d'eau dans I'axe de la structure réservoir (coupe paralléle a l'axe

des x et d'ordonnée y = 4,08 m) pendant les phases de montée et de descente de la nappe d'eau
(aT,,aT=30minutes, a T =1 heure,a T=2 h et 2 T = 10 heures) est illustrée par la figure

5.25.

Figure 5.25. : Forme de la nappe d'eau a différents instants T dans une structure réservoir équipée
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d'un drain (H ;= 0, pente = 1 %, K = 10 cm/s, n = 30 %,).

val

5.3.1.3. Cas d'injection d'eau dans une structure réservoir en contre-pente

11 s'agit d'un cas particulier, qui peut étre choisi comme variante dans la conception des

structures réservoirs, ou le débit ruisselé est injecté au niveau du regard situ¢ a l'aval (en bas

de la pente) de la structure réservoir (x = 50 m, y = 4 m). La quantit¢ d'eau injectée est la
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que celle simulée dans les cas précedents (cf. § 5.3.1.1 et § 5.3.1.2) et les données (pluie et
débit injecté) sont présentées par la figure 5.14.

Le graphique 5.26 illustre une vue en 3 dimensions de la nappe d'eau, a l'instant T = 30 minutes
ou le niveau piézométrique atteint son maximum dans cette structure réservoir en pente de 1 %
et équipée d'un drain. A cet instant, la hauteur de la nappe, de forme concave, varie entre 98
cm, au niveau de l'exutoire aval (point d'injection du débit), et 52 cm a 'amont (soit 50 cm de
dénivelée et 2 cm de hauteur d'eau) en passant par une cuvette au milieu de la structure (x = 22
m) ou la hauteur de la nappe d'eau est de 44 cm (soit 22 cm de dénivelée et 22 cm de hauteur

d'eau).

2
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Figure 5.26. : Vue en 3 D de la nappe d'eau dans un parking a structure réservoir avec drain &

1 linstant T = 30 minutes (Q,,,,; = 661 Uh, en contre pente [1=-1 %], K = 10 cm/s, n = 30 %).

Le graphique 5.27 présente une vue en plan des équipotentielles et des lignes de
courant, qui illustrent les écoulements dans cette structure réservoir a l'instant T = 30 minutes
(correspondant a la pointe du débit injecté). A cet instant, le drain assure a la fois la diffusion
d'eau et le drainage. En effet, le drain diffuse de I'eau de l'aval (point d'injection d'eau) vers
'amont sur une distance de 36 m. A l'amont, la convergence des lignes de courant vers le drain
(sur une longueur de 14 m) illustre le drainage d'une partie des eaux pluviales injectées dans cet
ouvrage. Les équipotentielles décroissent et les lignes de courant convergent vers le point le
plus bas de la nappe d'eau, situé sur le bord et a une distance de 22 m a partir de 'amont de la

structure.
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Chapitre 5: Etude du couplage drain-milieu poreux dans une structure réservoir

Figure 5.27. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure réservoir

en contre-pente, avec drain, a T = 30 minufes (i Qya =661 U, K= 10 cmys, n = 30 %),

La figure 5.28 présente les équipotentielles et les lignes de courant pendant la phase de
tarissement. A la fin de la pluie (4 l'instant T = 1 h), le drain continue a diffuser de l'eau sur
une faible longueur (3 m) prés du point d'injection d'eau (a I'aval). Le drain assure le drainage
et le transfert d'eaux pluviales de l'aval vers l'amont (sur une distance de 26 m) pour les
diffuser plus loin a I'amont sur une longueur de 21 m. A cet instant, le point le plus bas de la
nappe d'eau est situé a 'amont de la structure, loin du point d'injection d'eau (x = 0, y = 0).
Plus tard, pendant la phase de tarissement (3 T = 3 heures), le drain assure le drainage et le
ressuyage sur toute sa longueur. A cet instant, les équipotentielles sont décroissantes de
'amont vers l'aval (dans le sens de la pente longitudinale) et les écoulements, illustrées par les

lignes de courant, sont dirigés vers l'exutoire aval.
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Figure 3.28. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant duns une structure réservoir

en contre-pente, avec drain, pendant la phase de tarissement.

L'évolution des hauteurs piézométriques de la nappe d'eau dans le temps en trois points
de la structure réservoir (amont, milieu et aval) est illustrée par la figure 5.29. La hauteur
d'eau la plus importante (98 cm) est observée a I'aval, au niveau du point d'injection d'un débit
relativement important d'eaux pluviales. Ce niveau piézométrique maximal est atteint a
I'instant T = 30 minutes, correspondant a la pointe du débit injecté. Au milieu, la nappe atteint
son niveau maximal (h = 40 cm) au bout d'une heure depuis le début de l'injection d'eau. A
I'amont, la hauteur maximale de la nappe d'eau (H = 63 cm, soit 13 cm de hauteur d'eau et 50
cm de dénivelée) est atteint 4 l'instant T = 2 heures. Le décalage dans le temps des niveaux
piézométriques maximaux simulés a l'aval, au milieu et I'amont donne une idée sur la vitesse
de transfert d'eau dans une structure équipée d'un drain et dont 'injection d'eau est effectuée

en contre-pente (au point le plus bas, au niveau de l'exutoire aval) dans un matériau poreux de
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perméabilité

10 cm/s. Comme le débit de vidange est limité & une valeur constante (Q,., =

661 1/h), le temps de vidange d'un tel ouvrage est voisin de 36 heures.

Hautaur d'eau / radler {cm)

Figure 5.29. : Evolution de la hauteur d'eau dans le temps dans une structure réservoir munie d'un
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drain (Q = 661 U'h, en contre pente {1 =-1 %], K= 10 cm/s, n = 30 %).

La figure 5.30 illustre les formes prises par la nappe d'eau pendant les phases de

remplissage et de tarissement (4 Ty, 2 T =30 minutes, 28 T =1 heure,a T=2h,aT=10heta

T = 36 heures) de cette structure réservoir équipée d'un drain et dont l'injection d'eau est

réalisée en contre-pente. Ce mode d'injection se traduit par une montée importante de la

hauteur d'eau a 1'aval et par la formation d'une nappe d'eau sous forme de cuvette au milieu de

la phase de remplissage (a I'instant T = 30 minutes). Pendant la phase de tarissement, ia nappe

d'eau est presque horizontale, elle descend uniformément et lentement.

Charge hydraulique (cm)

Figure 5.30. : Forme de la nappe d'eau a différents instants T dans une structure réservoir équipée
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d'un drain (Q,,,, = 661 Uli, en contre pente [1 =-1 %], K = 10 cm/s, n = 30 %).
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L'analyse des écoulements dans les structures réservoirs équipées d'un systeme de
diffusion et/ou de drainage d'eaux pluviales, a partir des simulations présentées ci-dessus, a
été complétée par I'étude de l'influence des propriétés hydrodynamiques des matériaux poreux,
de la pente et du mode de vidange sur le fonctionnement hydraulique de ces ouvrages

(remplissage, vidange, écrétement du débit de pointe, transfert d'eau dans le matériau poreux,

etc.).

5.3.1.4. Influence des propriétés hydrodynamiques (perméabilité, porosité)

La figure 5.31 illustre l'influence des propriétés hydrodynamiques (perméabilité et
porosité) sur 1'évolution du niveau piézoméirique de la nappe d'eau dans le temps dans une
structure réservoir horizontale, équipée d'un drain et dont le débit de vidange est limité a 661
I/h. Le graphique 5.32 présente l'influence des propriétés hydrodynamiques sur la forme de la
nappe d'eau a l'instant T = 1 heure (2 la fin de la pluie). La diminution des perméabilités et des
porosités se traduit par l'accroissement des hauteurs d'eau notamment a proximité du point
d'injection d'un débit important d'eaux pluviales. En effet, la hauteur d'eau maximale simulée
pour (K = 10 cnv/s, porosité = 30 %) est sensiblement le double de celle simulée pour (K = 1
nys, porosité = 40 %). Dans ce cas, le niveau piézométrique maximal simulé pour un matériau
moins perméabie et moins poreux (K = 1 cm/s, porosité¢ = 20 %) est de 150 cm, ce qui
correspond une augmentation de 80 % par rapport a celui simulé pour K = 10 cnvs.
Cependant, cette augmentation est moins importante que dans le cas d'une structure poreuse
sans systéme de diffusion d'eau et/ou de drainage (cf. figure 4.19 du chapitre 4). Les gradients
hydrauliques sont plus élevés pour les faibles valeurs des perméabilités que pour les fortes
valeurs. Pour des perméabilités supérieures a 10 cnv/s, la surface de la nappe d'eau tend vers

une horizontale.
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Figure 5.31. : Influence des perméabilités et des porosités sur I'évolution de la nappe d'eau a I'amon?

{x =0,y = 4 mj d'une structure réservoir horizontale équipée d'un drain (Q,, ., = 661 U/h).
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Figure 5.32. : Influence des perméabilités et des porosités sur la nappe d'eau a T = 1 ) dans I'axe
(coupe xx, y = 4 m) d'une structure réservoir équipée d'un drain (Q,,,, = 661 Vh, 1 =0 %).

L'influence des propriétés hydrodynamiques sur I'écrétement du débit de pointe par
une structure poreuse équipée d'un drain est illustrée par la figure 5.33. Dans ce cas, la hauteur
d'eau est imposée au niveau de l'orifice aval (H,,, = 0), ce qui correspond a un débit de
vidange variable dans le temps [Q,,,; = f(H)]. L'écrétement du débit de pointe est moins
important pour les fortes valeurs des perméabilités que pour les faibles valeurs. Cette
différence est importante entre le cas oit K = 1 m/s (écrétement de 69 % du débit de pointe) et
les deux autres cas simulés (cf. figure 5.33). Elle est moins significative entre (K = 10 cm/s, n
= 30 %, avec un écrétement de 83 %) et (K = 1 cm/s, n = 20 %, avec un écrétement de 84 %).
Ceci peut étre expliqué par I'existence du drain qui facilite le transfert d'eau dans les matériaux

moins perméable, depuis le point d'injection d'eau jusqu'a I'exutoire.
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Figure 5.33. : Influence des propriétés hydrodynamiques sur I'écrétement du débit de pointe par une
Ly 47 q
structure réservoir équipée d'un drain (H ., = 0, pente = 0 %).
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5.3.1.5. Influence du mode de vidange (C.A.L. aval)

Le graphique 5.34 illustre l'influence des conditions aux limites imposées a l'exutoire
(mode de vidange) sur 'écrétement des débits de pointe et le stockage des eaux pluviales dans
une structure réservoir placée en pente de 1 % et équipée d'un drain. L'écrétement du débit de
pointe est plus important dans le cas ou le débit de vidange est limité a 3
litres/seconde/hectare (écrétement de plus de 98 % du débit maximal injecté) que pour H_ ,,
imposé égale a zéro au niveau de l'orifice aval ou le débit de vidange est variable dans le
temps (écrétement de 70 % du debit de pointe).
Dans ces conditions, le temps de vidange de 98 % du volume d'eau injecté dans cette structure
réservoir est de 4 heures pour H, ,, imposé égale a zéro et de 36 heures et 30 minutes pour
Qv = 661 Vh (cf. figures 5.34 et 5.35).
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Figure 5.34. : Influence du mode de vidange sur I'écrétement du débit de pointe par une structure

réservoir équinée d'un drain (K = 10 cmvs, n = 30 %, pente = 1 %),

Cette structure réservoir équipée d'un systéme de diffusion et/ou de drainage (drain)
permet d'écréter les débits de pointe et de stocker une quantité importante d'eaux pluviales,
notamment dans le cas ou le débit de fuite est limité 4 3 litres/seconde/hectare. En effet, le
volume d'eau stockée au bout d'une heure (4 la fin de la pluie) représente 98 % de celui injecté
dans la structure réservoir (K = 10 cm/s, porosité = 30 %) pour Q,,,; =661 I/h et 64 % dans le
=0.

casou H,
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Figure 35.35. : Influence du mode de vidange sur l'évolution de la nappe d'eau & l'aval (coté opposéA
l'exutoire) d'une structure réservoir avec drain (K = 10 cmv's, n =30 %, 1 =1 %).

5.3.1.6. Influence de la pente

La pente longitudinale accélére (sous l'effet du potentiel de gravité) le transfert d'ean
depuis le point d'injection d'eau jusqu'a I'exutoire des structures réservoirs (cf. figure 5.36).

Ceci se traduit dans le cas ou le débit de vidange est limité a une faible valeur (Q,,, = 661

1/h), par l'accumulation d'une grande partie des eaux pluviales a l'aval de l'ouvrage & proximité

de I'exutoire (cf. figure 5.35).
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Figure 5.36. : Influence de la pente sur I'évolution de la nappe d'eau d U'amont (x =0,y = 4,08 m)

d'une structure réservoir équipée d'un drain (K = 10 cm/s, n =30 %, Q,, ., = 661 Vh).
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La pente a pour effet aussi d'accélérer la vidange des structures réservoirs dans le cas

ou le débit de vidange est variable dans le temps et est fonction de la charge hydraulique aux
abords de 'exutoire (cas ot H,,, = 0). Dans ce cas, I'écrétement du débit de pointe est moins

important et le débit de vidange est plus €levé que pour les ouvrages placés en position
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horizontale (cf. figure 5.37). En effet, pour un matériau poreux de perméabilité 10 cm/s avec

une porosité de 30 % , I'écrétement du débit de pointe est de 70 % pour une structure en pente

et de 87 % pour un ouvrage horizontal.
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Figure 5.37. : Influence de la pente longitudinale sur I'écréterment du débit de pointe par une

structure réservair équipée d'un drain (K = 10 cm/s, n =30 %, H ., = 0).

Le tableau 5.1 récapitule l'effet de la pente, des propriétés hydrodynamiques et des

conditions aux limites sur les hauteurs d'eau maximales simulées, suite
d'un drain, d'un débit d'eaux pluviales relativement important dans ce
réservoir.

a l'injection a l'aide

parking a structure

Ces valeurs des hauteurs d'eau maximales sont nécessaires pour le dimensionnement

hydraulique des structures réservoirs pour assurer le stockage de cette
d'eaux pluviales.

quantité importante

Pente =0 %

Pente=1 %

Qaval =661 Uh H aval =0 Qava! =661 ”h

H

aval =0

K=1m/s H . =3%9cm H,.x=37cm Pas de simulation

max

porosité =40 % | (atamont, T=1/2h) | (aVamont, T=1/2h)

Pas de simulation

K=10cm/s Hypax = 84 cm H, =84 cm Hppay =78 cm

(alamont, T = 1/2 h)

m

porosité =30 % {a lamont, T = 1/2 h) {alamont, T=1/2h)

H

max

{4 V'amont, T = 1/2 h)

=78 cm

K=1cm/s Hpay = 150 cm H . = 150 cm Hpay = 148 cm

porosité =20 % (alamont, T = 1/2 h)

{alamont, T= 1/2h) (atamont, T =1/2 h)

Hyax = 148 cmn
(& amont, T= 1/2 k)

Tableau 5.1. : Influence des perméabilités, de la pente et du mode de vidange sur les hauteurs d'eau
maximales simulées dans un parking @ structure réservoir équipé d'un drain.
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Chapitre 5: Etude du couplage drain-milieu poreux dans une structure réservoir

5.3.2. Influence du drain sur le fonctionnement hydraulique des structures

réservoirs

Les différents exemples de simulation du fonctionnement hydraulique des structures
réservoirs montrent que le drain facilite la diffusion, le transfert et la répartition d'une quantité
importante d'eaux pluviales dans ce type d'ouvrage. Le drain participe également au drainage
des structures réservoirs, notamment pendant la phase de tarissement.

Le graphique 5.38 illustre l'influence du drain sur l'évolution de la hauteur de la nappe d'eau
dans le temps a I'amont d'une structure réservoir. Les hauteurs d'eau maximales simulées, suite
a l'injection d'une quantité relativement importante d'eaux pluviales, sont moins élevées dans
le cas des structures réservoirs équipées d'un drain (systeme de diffusion et de drainage d'eau)
que dans des ouvrages sans drain (cf. figure 5.38 et les tableaux 5.2 et 5.3). La présence d'un
ou plusieurs drains dans les structures réservoirs assure une meilleure répartition ou diffusion
des eaux pluviales, ce qui évite l'inondation des structures réservoirs notamment au voisinage
des points d'injection d'eau. L'équipement des structures poreuses de drains de diffusion d'eau
permet de diminuer 'épaisseur nécessaire pour le stockage d'une quantité¢ élevée d'eaux
pluviales notamment pour les matériaux poreux de perméabilité inférieure 4 10 cm/s. En effet,
dans le cas d'une structure réservoir sans drain et pour un matériau poreux de perméabilité 1
cny/s, I'épaisseur nécessaire pour stocker ce débit important d'eaux pluviales est le double de

celle nécessaire pour une structure réservoir équipée d'un drain.
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Figure 5.38. : Influence du drain sur l'évolution de la nappe d'eau a l'amont (x = 0, y = 4,08 m)

d’'une structure réservoir en pente de 1 % (K= 10 em/s, n =30 %, H,,,,, = 0).

Les tableaux 5.2 et 5.3 récapitulent I'influence du drain sur les hauteurs d'eau
maximales simulées respectivement pour des structures réservoirs horizontales ou en pente de
1%.
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Qavai = 661 l/h Haval = 0
I=0%
Sans drain avec drain Sans drain avec drain
K=1m/ Hppax = 43,5 ¢cm H_ ., =39cm Hoa =43.5cm

porosité =40 %

m

(alamont, T = 1/2 h)

(al'amont. T=1/2 h)

(al'ament, T=1/2 h)

Hp., =37 cm

(alamont, T=1/2 h)

K=10cm/s
porosité =30 %

Hyax = 110 cm

(adl'amont, T = 1/2 h)

Hyax =84 cm

(a l'amont, T=1/2 h)

Hp. =110 cm

{dl'amont, T = 1/2 h)

Hpax = 84 cm

(al'amont, T = 1/2 h)

K=1cm/s
porosité =20 %

Hpax =313 cm

(4 lamont. T = 1/2 h)

Hpax = 150 cm

(al'amont, T=1/2 h)

H =305 cm

max

(2 Vamont, T = 1/2 h}

Hya = 150 cm
(al'amont. T=1/2h)

Tableau 5.2. : Influence du drain sur les hauteurs d'eau maximales simulées dans un parking é structure
réservoir horizontal (1 =0 %).

Qaval =661 Vh Haval =0
I=1%
Sans drain avec drain Sans drain avec drain
K =10 cm/s H . = 108 cm H ., =78cm Hppo = 108 cm Hy =78 cm

porosité = 30 %

{al'amont, T=1/2 h)

(& l'amont, T=1/2 h)

(alamont, T=1/2 h)

{alamont, T=1/2 h)

K=1cm/s

porosité =20 %

Hp =313 cm

{alamont, T = 1/2 h})

H = 148 cm

max

(al'amont, T=1/2 h})

Hpa =313 cm

{a'amont, T=1/2 h)

Hppax = 148 cm

(aTamont, T =172 h)

Tableau 5.3. : Influence du drain sur les hauteurs d’eau maximales simulées dans un parking a structure
réservoir en pente de I % .

Le graphique 5.39 illustre l'influence du drain sur la forme de la nappe d'eau & la fin de

la pluie (T = 1 h). Le drain facilite le transfert d'eau de I'amont vers l'aval, ce qui permet

d'assurer une meilleure répartition des eaux pluviales et d'avoir des hauteurs d'eau moins

élevées a 'amont ou plus précisément prés des points d'injection d'eau.
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Charge hydraulique {(cm)

iradier {fond) de Ia structure réservoir| ’ ' S

-
| — I
0. ; . ] ey
) 5 10 15 20 25 30 s 40 45 50 55

Abscisses (m): axe de symétrie [coupe xx, y = 4,08m)]

Figure 5.39. : Influence du drain sur la forme de la nappe d'eau dans l'axe (coupe xx, y = 4 m)

d'une structure réservoir d l'instant T=1 h (pente =1 %, K= 10 cm/s, n =30 %, Q,,,., = 661 Vh).

Le graphique 5.40 présente l'influence du drain sur I'écrétement du débit de pointe
dans le cas d'un matériau poreux de perméabilité 10 cm/s et dans le cas ou le débit de vidange
est contrdlé par le niveau piézométrique de la nappe d'eau et particuliérement par les gradients
hydrauliques au voisinage de I'exutoire [Q,,,; = f(H®) et H,,,; = 0]. Dans ces conditions, les
structures réservoirs équipées de drains ont un effet d'écrétement moins important et par
conséquent le temps de vidange est plus court que dans le cas des ouvrages sans drains (cf.
figure 5.40). Dans ce cas, le drain accélére la vidange et écourte la phase de tarissement. En
effet, le temps de vidange de 98 % du volume d'eau injectée dans cet ouvrage est de 4 heures
pour les structures réservoirs équipées de drains et d'environ 11 heures dans le cas sans drains.
Ceci peut étre intéressant pour la gestion de ces ouvrages de stockage d'eaux pluviales qui
seront en mesure d'absorber d'autres orages et prét a recevoir de nouveau des quantités
importantes d'eaux pluviales. Cependant, pour un débit de vidange limité a une méme valeur
(par exemple: 3 I/s/ha), les structures réservoirs équipées ou non de drains ont le méme effet

sur I'écrétement des débits de pointe et le stockage des eaux pluviales.
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Figure 5.40. : Influence du drain sur l'écrétement du débit de pointe par une structure réservoir en
P
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5.4. APPLICATION: FONCTIONNEMENT HYDRAULIQUE D'UN PARKING
A STRUCTURE RESERVOIR D'UN CENTRE COMMERCIAL A BORDEAUX

Pour illustrer le couplage des écoulements dans les drains avec ceux dans les structures
poreuses et le role des drains dans le fonctionnement hydraulique des ouvrages de stockage
d'eaux pluviales relativement complexes, un exemple d'application est présenté ci-dessous. I
s'agit de simuler le fonctionnement hydraulique d'un parking & structure réservoir équipé de
drains (parking d'un centre commercial & Saint Médard en Jalles en Gironde) pendant les
phases de remplissage et de tarissement. La superficie totale de ce parking est d'environ 8 ha

et celle du centre commercial (surface active imperméabilisée) est de 4 ha (cf. figure 5.41).

Figure 5.41. : Vue aérienne du centre commercial Leclerc de Saint Médard en Jalles (Gironde) et de

son parking @ structure réservoir.
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Ce parking a structure réservoir regoit directement l'eau de pluie tombée sur sa surface,
par infiltration a travers son revétement drainant. Il recoit également les eaux pluviales
collectées et ruisselées sur les surfaces imperméabilisées (surface occupée principalement par
le centre commercial). Cet ouvrage de stockage d'eaux pluviales est raccordé a l'aide d'un
ouvrage de régulation au réseau communal d'eaux pluviales (exutoire). Ce parking a structure
réservoir est constitué :

- d'une couche d'enrobé drainant de 5 cm d'épaisseur, de granularité 0/10, de perméabilité
initiale 1,6 cm/s et de porosité d'environ 20 %,

- d'une couche réservoir servant au stockage des eaux pluviales, constituée de matériau poreux
(calcaire), de granularité 40/70 avec une €paisseur minimale de 27 cm. La perméabilité de
cette couche est d'environ 10 cm/s et d'une porosité de 30 % .

- d'un géotextile a l'interface entre la structure réservoir et le sol support.

Le parking est cloisonné en plusieurs compartiments (casiers) séparés par une membrane
étanche en polyane. Un drain d'interception de diameétre 100 mm a été posé a l'aval de chaque
casier pour assurer le drainage. Les eaux pluviales provenant des surfaces imperméabilisées
raccordées sont injectées dans le corps de la structure réservoir a l'aide de drains de diamétre
200 mm, de 8 m de longueur. Ces drains de diffusion d'eau, au nombre de 5 ou 9 suivant les
casiers et les regards dont ils rayonnent, sont placés en étoile (cf. figure 5.42).

Comme il érait difficile de simuler numériquement le fonctionnement hydraulique de la
totalité d'un tel ouvrage si complexe et d'une si grande superficie dont il est nécessaire
d'affiner le maillage spatial notamment prés des systémes de diffusion et/ou de drainage et la
discrétisation temporelle notamment pendant la phase d'injection d'eau pour assurer la
convergence des algorithmes numériques (temps de calcul "C.P.U." trés important), une
partie, représentative du fonctionnement hydraulique de ce parking a été choisie. Ce choix
peut étre aussi justifi€ par le fonctionnement hydraulique indépendant des différents casiers.
Les simulations numériques ont été réalisées pour un casier d'environ 123 m de long sur 22,5
m de large (cf. figure 5.42). La surface imperméabilisée raccordée a ce casier de structure

réservoir est de 1970 m?.

La pluie de projet retenue pour simuler le fonctionnement hydraulique de ce parking a
structure réservoir est une pluie "double triangle” de hauteur totale cumuliée égale a2 51,8 mm
et d'une durée de 4 heures. Il s'agit d'une pluie fictive statistiquement équivalente (en Gironde)
a une pluie réelle de période de retour décennale (cf. figure 5.43). En dehors de l'infiltration de
cette pluie a travers le revétement drainant de surface, le débit d'eaux pluviales injectées a

I'amont de cet ouvrage est égal a cette méme pluie multipliée par la surface d'apport raccordée

a cet ouvrage [Q,.om = P(®).S Apport Amont)-
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Pour la régulation de la vidange de cette structure réservoir, une condition aux Iimites
de type DIRICHLET ou condition de potentiel imposé (H,,,, = 0) a été simulée au niveau de
l'exutoire (sur une largeur de 10 cm correspondant au diamétre du drain d'interception). Dans
ce cas, l'orifice aval est calé par rapport au fond (radier) de la structure réservoir qui est placée
horizontalement. Le débit de vidange, variable dans le temps, dépend des gradients
hydrauliques & proximité de I'exutoire [Q,,,, = f(Hw)].

Pour tenir compte des pertes d'eau sous la structure réservoir, l'infiltration dans le sol support
du parking a structure réservoir a été estimée en moyenne a 0,32 mm/h a partir des données
pluviométriques et des hauteurs d'eau mesurées a l'exutoire de quelques événements pluvieux

survenus dans la région Bordelaise en 1994 et début de I'année 1995.

drain d'interception
by .
\ Exutoire
A\

7 /&%

. RERTUTTINR 4
drains d'injection point d'injection

. 20. 40, 50. 80. 100. 120.
e s T e Y

CESAR-LCPC : MAX2D Version 3.2.x V 7 Juin 1996 L5h 36m 13s

Figure 5.42. : Maillage d'un casier a structure réservoir équipé de 9 drains de diffusion et d'un drain

d'interception.
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Figure 5.43. : Conditions d'alimentation de la structure réservoir (pluie de projet et débit amont)

Le graphigue 5.44 illustre le fonctionnement hydraulique de cet ouvrage complexe.
Cette figure représente une vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant a l'instant
T = 3 heures, correspondant a la pointe de la pluie. La charge hydraulique varie entre 55,3 cm,
au niveau du point d'injection d'eau, et | mm au niveau de I'exutoire. A cet instant, les 9 drains
partant du regard participent & la diffusion d'eau dans la structure réservoir. La forme des
zones équipotentielles (concentriques) a proximité des drains d'injection illustre I'avancement
des eaux diffusées dans le parking. Les lignes de courant sont dirigées vers l'exutoire et vers le
drain d'interception. Ce dernier assure le drainage sur une grande partie de sa longueur et il
participe en partie (sur une longueur d'environ 29 m) a la diffusion et 4 la répartition des eaux
pluviales dans cet ouvrage (cf. figure 5.44). L'allure des équipotentielles prés de l'exutoire
illustre un rabattement important de la nappe d'eau di a la condition aux limites imposée a ce

niveau (H,,, = 0).

La figure 5.45 illustre e fonctionnement hydraulique de ce parking pendant la phase
de tarissement. Elle représente une vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant a
l'instant T = 4 heures (fin de la pluie). La charge hydraulique varie entre 34 cm, prés des
drains d'injection d'eau, et 1 mm au niveau de I'exutoire. A cet instant, le niveau de la nappe
d'eau a largement baissé prés des drains d'injection et les eaux diffusées par ces drains ont
atteint l'extrémité gauche de ce casier. Plus tard, pendant la phase de tarissement, les
écoulements sont dirigés vers 'exutoire et le drain d'interception assure le drainage sur toute

sa longueur.
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Figure 5.44. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans un parking a structure

réservoir, équipé de drains, a Uinstamt T=3 h (I=0%, H =g, K= 10 cnvs, n =30 %).

aval ~

Ce parking a structure réservoir assure l'écrétement du débit de pointe et le stockage
d'une quantité importante d'eaux pluviales injectées dans cet ouvrage (cf. figure 5.46). En
effet, ie débit maximal de vidange simulé a 'exutoire ne représente que 5 % du débit de pointe
injecté dans ce parking (soit un écrétement de 95 % du débit de pointe). Le volume d'eau
stockée 4 la fin de la pluie (a T = 4 heures) représente 92,5 % du volume d'eaux pluviales
injectées dans cet ouvrage. Le temps de vidange de 80 % du volume d'eau injectée est de 80
heures. Ce temps relativement long peut étre expliqué par les faibles valeurs du débit de
vidange di 4 son tour aux faibles gradients hydrauliques (nappe d'eau horizontale) notamment

a la fin de la phase de tarissement d'une telle structure placée horizontalement.
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Figure 5.45. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans un parking a structure

réservoir, équipé de drains, a linstamt T=4 h (1= 0 %, H,,,

=0, K= 10 cm/s, n =30 %j.
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Figure 5.46. : Ecrétement du débit de pointe par un parking a structure réservoir équipé de drains

(H, =0, pente=0%, K=10 cm/s, n =30 %).
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5.5. CONCLUSION

Le couplage des écoulements dans les matériaux poreux constituant les structures
réservoirs avec les écoulements dans les ouvrages de diffusion et de drainage des eaux
pluviales (drains) a pu étre approché d'une maniére simple et originale. La modélisation
(schématisation) du drain par un milieu poreux équivalent est assez satisfaisante pour une
charge hydraulique agissante (différence de charge entre l'intérieur et l'extérieur du drain)
inférieure a 20 voire 25 cm. Cette schématisation a €té validée par des expérimentations de

diffusion d'eau par des drains réalisées en régime permanent.

L'étude du fonctionnement hydraulique, en régime transitoire, des structures réservoirs
équipées de drains, a l'aide du modéle NAPP du code de calcul par éléments finis CESAR-LCPC,
a permis d'apprécier l'influence et le role des drains dans ces ouvrages de stockage d'eaux
pluviales. Le modéle NAPP permet de tenir compte de la topographie (pente) et éventuellement
des formes géométriques complexes des structures réservoirs et de la disposition des systémes
de diffusion d'eau et/ou de drainage.

Les structures réservoirs équipées de drains permettent l'écrétement des débits de pointe et le
stockage d'une quantité relativement importante d'eaux pluviales. Les drains facilitent la
diffusion, le transfert et la répartition des eaux pluviales pendant la pluie. Ce qui se traduit par
des hauteurs piézométriques maximales et par conséquent des dimensions moins importantes
que dans les ouvrages sans drains. lls permettent d'éviter l'inondation des structures poreuses
pendant les pluies intenses (orages), notamment a proximité des endroits d'injection d'eau. Les
drains facilitent et accélérent parfois le drainage, ce qui écourtent la phase de tarissement et le
temps de vidange. Ceci peut se révéler intéressant pour la gestion de ce type d'ouvrages de

stockage d'eaux pluviales notamment dans {e cas d'orages successifs.

Les résultats de cette approche simple peuvent étre améliorés par l'adoption d'une
approche "intégrée" de couplage des écoulements dans les matériaux poreux (loi de DARCY)
avec les écoulements a surface libre dans les drains fonctionnant en mode de diffusion ou en
drainage (systéme de SAINT VENANT) et d'une loi d'échange du type [Q = C, (AH)S/2gAH ],
régissant les écoulements a travers les orifices. Une telle étude permettrait de mieux cerner la
précision de l'approche proposée.

Dans tous les cas, il serait intéressant de valider 'approche de couplage "drain-structures
poreuses” par des mesures réalisées sur des structures réservoirs en grandeur réel, tout en

tenant compte du contexte hydrologique et des événements pluvieux réels.
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6. Conclusions et perspectives

La conception des structures réservoirs, pour la réduction du ruissellement pluvial
urbain et l'amélioration de la qualité des eaux correspondantes, est réalisée a partir
d'hypothéses simplificatrices de leur fonctionnement hydraulique. L'examen des différents

mécanismes impliqués montre que ceux-ci sont nombreux et certains sont peu étudiés.

Le principal probléme posé par l'infiltration de la pluie dans ces structures est lié au
colmatage des revétements permeéables. II semble que la succession des cycles
d'humidification et de séchage en soit une cause importante. Des recherches sont en cours
pour mieux le comprendre et ainsi soit le prévenir, soit pouvoir régénérer ies propriétés des
matériaux perméables.

En ce qui concerne le fonctionnement hydraulique des structures réservoirs, les
principales inconnues se situent au niveau de la diffusion d'eau et de son drainage par des
drains. De nombreuses recherches ont éi¢ réalisees dans le domaine du drainage agricole, mais
le contexte est ici trés différent. Le milieu poreux qui recoit l'eau des drains ou qui les
alimente pendant la vidange a des propriétés trés différentes des sols agricoles. En particulier,
ses pores sont de trés grandes dimensions, plusieurs millimétres.

Au niveau de l'évacuation de l'eau de la structure réservoir, dans le cas d'une
infiltration dans le sol sous-jacent, les mécanismes sont relativement bien connus. 1] faut faire
appel a I'hydrodynamique des sols non saturés. Dans le cas d'une évacuation vers un
collecteur, il existe souvent un organe de régulation de débit dont le fonctionnement est
généralement maitrisé.

L'étude bibliographique réalisée met en évidence des similitudes entre les mécanismes
hydrauliques dans ces structures et certains problémes d'hydrodynamique (écoulements en

milieux poreux et écoulements a surface libre).

Les principaux résultats de cette thése concemnent la diffusion de l'eau par les drains et

le couplage de ceux-ci avec le milieu poreux environnant.

L'étude de la diffusion, en régime permanent, par des drains, selon deux approches
(expérimentale et de modélisation) a fourni une expression du débit diffusé par unité de
longueur du drain en fonction de la hauteur piézométrique a l'intérieur de ce dernier, en
fonctionnement noyé ou dénoyé. Cette expression est semblable aux lois de débit a travers les

orifices.



Un modéle mécaniste, appelé "HYDRODIF", basé physiquement sur les lois d'hydraulique a
surface libre a été mis au point pour simuler la diffusion d'eau en régime permanent a travers
un drain. Il permet de déterminer la répartition spatiale des débits de diffusion, des hauteurs
piézométriques et des débits d'écoulement le long des drains d'injection d'eau.

Ce modéle déterministe, décrivant le fonctionnement hydraulique des systeémes de diffusion
d'eau, a été validé par I'approche expérimentale. Il est assez sensible aux variations du
coefficient de débit a travers les fentes des drains. Le modéle HYDRODIF permet de choisir les

dimensions des drains a utiliser pour injecter des eaux pluviales dans une structure réservoir.

L'étude du fonctionnement hydraulique d'un éiément ou d'une série de casiers de
structures réservoirs, a l'aide du module NAPP, basé sur la loi de DARCY et sur 'hypothése de
DUPUIT, du code de calcul par ¢léments finis CESAR-LCPC, a permis d'analyser les
écoulements et le transfert d'eau a travers les matériaux poreux, trés ouverts, constituant la
partie réservoir de ces ouvrages de stockage d'eaux pluviales.

Cette étude montre que les structures réservoirs, méme sans systeme d'injection d'eau, jouent
un rdle trés important dans l'écrétement des débits de pointe d'eaux pluviales. Ces ouvrages
permettent le stockage d'une quantité importante d'eaux pluviales et un écrétement des débits
supérieur 2 90 % . L'absence de systéme de diffusion d'eau dans les structures réservoirs peut
se traduire par des hauteurs d'eau frés élevées (inondation localisée) prés du point d'injection

d'un débit important d'eaux pluviales, notamment pour les faibles valeurs de perméabilités.

Le couplage drains-structures poreuses a pu étre approché, a l'aide du modéle NAPP,
d'une maniére simple et originale. La modélisation du drain par un milieu poreux équivalent
est satisfaisante pour une charge hydraulique agissante (différence de charge entre l'intérieur
et l'extérieur du drain) inférieure 2 25 cm. Cette schématisation a été validée par des
expérimentations de diffusion d'eau par des drains réalisées en régime permanent.

Les structures réservoirs équipées de drains permettent aussi I'écrétement des débits de pointe
et le stockage d'une quantité relativement importante d'eaux pluviales. Les drains facilitent la
diffusion, le transfert et la répartition d'eau pendant la pluie. Iis facilitent et accélérent parfois
le drainage. Les drains permettent effectivement d'éviter l'inondation des structures poreuses

pendant les pluies intenses, notamment & proximité des points d'injection d'eau. La
modélisation du drain proposée facilite I'étude de tout type de systeéme diffusant.

En conclusion, cette étude permet de mieux connaitre les écoulements dans les
structures réservoirs. Concrétement, les modeles étudiés rendent possible soit une analyse fine
de cas complexes par la géométrie, la topographie et les dispositifs hydrauliques (avec le
modele NAPP du code de calcul CESAR-LCPC) soit un dimensionnement rapide des dispositifs
de diffusion avec le modéle HYDRODIF.
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Des poursuites de ce travail seraient intéressantes sur les points suivants:

- Pour se rapprocher plus du fonctionnement hydraulique réel des structures réservoirs, il
serait intéressant de tester des conditions aux limites mixtes (condition d'échange ou condition
de type CAUCHY) et plus précisément une loi de débit semblable a celle régissant les
écoulements & travers les orifices, au niveau de l'exutoire et au niveau des cloisons ou des

orifices de régulation du débit entre les casiers des structures réservoirs.

- Etudier la possibilité de vidange des structures réservoirs par infiltration dans le sol support
(infiltration sous une charge hydraulique ou un flux variable dans le temps). Ce mode de
vidange peut étre simulé par le modéle NSAT du code de calcul CESAR-LCPC, qui résoud
I'équation de RICHARDS décrivant les écoulements dans les milieux poreux saturés et non
saturés. Une telle étude pose cependant, le probleme de la caractérisation des propriétés

hydrodynamiques d'un matériau poreux trés ouvert non satur€.

- Comparer les résultats du modéle utilisé dans cette thése pour représenter I'ensemble drain-
milieu poreux avec ceux que fournirait une approche ou seraient couplés des écoulements a
surface libre (équations de Barré de Saint Venant) avec des €coulements en milieu poreux.
Une loi de débit régissant les écoulements a travers les orifices des drains permettrait de tenir
compte des échanges entre la structure poreuse et les systémes de diffusion et/ou de drainage.
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ANNEXE 1

Exemples de réalisations des structures
réservoirs en France




A.1.1. Reconstruction de la rue de la Classerie 4 REZE (Loire Atlantique)
d'apreés (BALADES et RAIMBAULT, 1990)

L'exutoire des eaux pluviales de cette rue (700 métres de long) est un ruisseau drainant
une zone partiellement urbanisée. Cet exutoire est insuffisant et pourrait poser des problémes
d'inondation. Le choix d'une structure réservoir, pour la réfection de cette rue a pu permettre
de préserver l'avenir et de faire une économie d'environ 5% par rapport 4 une solution
traditionnelle en considérant l'assainissement pluvial et la voirie. Le réservoir de cette
structure poreuse, constitué de matériaux concassés 10/80 et ayant une porosité utile de 36%,
a une capacité de stockage d'environ 800 m?, ce qui correspond a plus de trois fois la pluie de
période de retour décennale. Cette structure réservoir permet ainsi de recevoir les eaux de
toiture des riverains. Le recueil des eaux pluviales se fait par infiltration de la pluie au travers
d'un enrobé drainzmt. L'évacuation des eaux, stockées dans le réservoir poreux, se fait
principalement par des drains transversaux placés aux points bas du profil (cf. figure A.1.1) et
en partie par infiltration dans le sol support (un géotextile sert d'anticontaminant).

Structure poreuse lcoupe transversaiel

Drain routier 8150
Regara a grille
/ Béton bitumineux
/

Branchement particulier
eaux pluviaies Bordure gramnt faton bitumineux drainant
{ / " /1t le = Gem)

drainant 0/10

Geéotextile =

Concassé 1080 ie = 3Scm) Grave nitume poreuse 0/20 le = 20cmi

Figure A.1.1. : Coupe transversale de la chaussée & structure réservoir de Rezé (BALADES et
RAIMBAULT, 1990).

Le suivi expérimental de cette structure réservoir montre bien l'effet positif sur
1'écrétement des débits de pointe (cf. figure A.1.2.) des événements pluvieux par rapport a un

bassin versant imperméabilise.
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Figure A.1,2. : Exemple d'écrétement du débit par la structure réservoir de la rue de la Classerie (Loire Atlantique).




A.1.2. Bassin alvéolaire sous un parking, place du 14 juillet a Bégles
(Gironde), d'apreés (BALADES et RAIMBAULT, 1990)

La réalisation de ce parking, compte tenu de l'insuffisance des canalisations en aval,
imposait le stockage des eaux pluviales et leur infiltration sur place dans le sol support de
perméabilité 10 m/s. Le réservoir de ce parking, réalisé en matériau poreux a structure
alvéolaire (NIDAPLAST) de 1 métre de hauteur sur une superficie de 200 m2, (cf. figure A.1.3.),
permet la rétention de la pluie décennale. L'eau de pluie s'infiltre dans l'ouvrage en surface a
travers un enrobé drainant. En cas de colmatage de ce dernier, des avaloirs de sécurité, reliés a

des drains de diffusion d'eau, peuvent assurer I'injection des eaux pluviales.

Zone de stockage \
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J////////ZLZL/’D
[TTTTTTTTTIITZ:

CL AN \\\\\T\\\\\\\B
I

S O S N N S 0 O A

\\\

N

Graves bitumineuses poreuses Sabie
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Puits fores

Coupes de la structure-réservoir

Figure A.1.3. : Schéma de la structure réservoir en matériau alvéolaire a Bégles (BALADES et
RAIMBAULT, 1990).




ANNEXE 2

Les écoulements dans les structures
réservoirs alvéolaires en plastique




Les matériaux alvéolaires en plastique tels que le NIDAPLAST (JOUSSIN, 1992) ou le
GEOLIGHT sont des structures ultra-légéres, de bonne résistance a la compression et d'une
porosité supérieure a 90 %, pouvant étre utilisées comme matériaux de stockage des eaux
pluviales dans les structures réservoirs. Le NIDAPLAST a une structure d'un profilé en "nid
d'abeilles" ou I'eau ne circule que verticalement, la perméabilité horizontale est inexistante.
Par contre, pour le GEOLIGHT, l'eau circule verticalement pour le stockage et horizontalement

pour l'alimentation et la vidange de la structure réservoir.

Des essais expérimentaux (GAUTHIER et RAIMBAULT, 1987) et un essai de modélisation
(RAIMBAULT, 1987, RAIMBAULT, 1989) semblent indiquer que I'écoulement latéral dans
l'ensemble du matériau alvéolaire NIDAPLAST, reposant sur un lit de pose {du sable assurant la
vidange de la structure) pouvait étre rapproché de celui se produisant dans un milieu poreux
d'épaisseur constante complétement saturé. Il a donc été supposé que 'écoulement ne se faisait
que dans le lit de pose avec une "permeéabilit€ apparente” supérieure a la perméabilité réelle de
ce dernier (RAIMBAULT, 1989). Le matériau alvéolaire n'assure alors qu'une fonction de
stockage. Ce probiéme peut étre schématisé part la figure A.2.1.

H
A Charge hydraulique

'1"-*._ Py
"t T .
IW M § Surface libre

A

v

0

Figure A.2.1.: Schématisation de I'écoulement équivalent dans l'ensemble (NIDAPLAST-lit

de pose).

La charge hydraulique totale H(x) a l'abscisse x, dans I'ensemble "matériau alvéolaire-
lit de pose" par rapport au plan de référence OX est donnée par I'expression suivante :
H=h+e+Zy~-1x

avec,



h(x) : hauteur d'eau & I'abscisse x dans les alvéoles de NIDAPLAST [L],

e(x) : épaisseur du lit de pose & I'abscisse x [L],
Zy : cOte amont du it de pose {L],
1 : pente du it de pose, I =tga, [L/L].

S'il n'y a apport d'eau dans le NIDAPLAST que latéralement, I'équation de continuité peut

s'écrire :
oh —
—+div(g)=0 (A2.1)
ot

avec, ¢ : vecteur flux ou débit par unité de largeur du lit de pose [L.T-!]

L'équation dynamique (Loi de DARCY) appliquée au lit de pose est donnée par I'expression

suivante :

Gg=-K.e.gradH ou encore g, = —K.e.%li (A.2.2)
‘ x

L'écoulement a l'interface "NIDAPLAST-lit de pose" peut étre supposé de la forme :

oH . . e,
g;=-A.— , avec A comme coefficient homogeéne a une transmissivité¢. Le flux total

ox
transitant dans I'ensemble "NIDAPLAST-lit de pose” peut étre exprimé ainsi :

: oH oH
=g +q =—(Ke+Ad).—=-K, e.— A23
g=9q,+q,=—( ) P. €5 (A.23)
avecg,
e . A
Kgq : perméabilité équivalente : (Kéq =K+ —e-)
La combinaison de I'équation de continuité (A.2.1) et de 'équation dynamique (A.2.3)

donne I'équation d'écoulement équivalente dans I'ensemble "NIDAPLAST-lit de pose" :

oh %h
a = Kéq.e.éx—z-

(A2.4)
L'écoulement dans l'ensemble "NIDAPLAST-lit de pose" est alors régi par l'équation de
la chaleur qui permet le dimensionnement hydraulique de telles structures alvéolaires. Il est
cependant nécessaire de déterminer a l'aide d'essais préalables, la permeabilité équivalente Ke¢q
ou la valeur de A. Il est nécessaire aussi de valider cette modélisation d'écoulement dans

I'ensemble "NIDAPLAST-lit de pose" par des données expérimentales.






ANNEXE 3

Approche expérimentale de la diffusion
d'eau par des petits éléments de drains




A3.1. INFLUENCE DU MILIEU POREUX SUR LE DEBIT DE DIFFUSION

A.3.1.1. Drains routiers de type SIROWELL (D = 300 mm, 250 mm et 150 mm)
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Figure A.3.1. : Débits de diffusion expérimentaux en régimes noyé et dénoyé ( D = 300 mm,).
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Figure A.3.2, : Débits de diffusion expérimentaux en régimes noyé et dénoyé (D = 250 mm).
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Figure A.3.3. : Débits de diffusion expérimentaux en régimes noyé et dénoyé ( D = 150 mm).
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A.3.1.2, Drains ETERNIT (D = 150 mm et 200 mm)
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Figure A.3.4. : Débits de diffusion expérimentaux en régimes noyé et dénoyé pour le drain
ETERNIT de diameétre 150 mm.
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Figure A.3.5. : Débits de diffusion expérimentaux en régimes noyé et dénoyé pour le drain
ETERNIT de diametre 200 mm.
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A.3.2. COEFFICIENTS DE DEBIT
A.3.2.1. Régime dénoyé

A.3.2.1.1 Drains routiers de type SIROWELL
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Figure A.3.6. : Coefficient de débir (C "sm) en fonction de la hauteur piézométrique pour un

écoulement dénoyé (drain de type SIROWELL de diamétre 300 mm).
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Figure A.3.7. : Coefficient de débit (Cpm) en fonction de la hauteur piézométrique pour un

Ecoiilement dénayé (drain de type SIROWELL de diamétre 250 mm).
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Figure A.3.8. : Coefficient de débit (Cam) en fonction de la hauteur piézométrique pour un

écoulement dénoyé (drain de type SIROWELL de diamétre 200 mm).
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Figure A.3.9. : Coefficient de débit (Csm) en fonction de la hauteur pi¢zométrique pour un
écoulement dénoyé (drains de type SIROWELL diamaetres 80 et 100 mm, placés a 'air libre).

A.3.2.1.2 Drains AGRICOLES
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Figure A.3.10. : Coefficient de débit (Csm) en fonction de la hauteur piézométrique pour un
écoulement dénoyé (drain AGRICOLE de type WAVIN de diamétre 80 mm, placé a l'air libre).

A.3.2.2. Régime noyé

A.3.2.2.1. Drains routiers de type SIROWELL
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Figure A.3.11. : Coefficient de débir en écoulement noyé (drain SIROWELL, D = 150 mm).
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Figure A.3.12, : Coefficient de débit en écoulement noyé (drain routier de type SIROWELL de
diametre 200 mmy).
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Figure A.3.13. : Coefficient de débit en écoulement noyé (drain routier de type SIROWELL de

diametre 250 mmy).
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Figure A.3.14. : Coefficient de débit en écoulement noyé (drain routier de type SIROWELL de
diaméire 300 mmy).

14




A.3.2.3. Analyse statistique des coefficients de débit mesurés

Drain SIROWELL Drain SIROWELL Drain SIROWELL
D =80 mm D =100 mm D = 50 mm
Coefficients de : Contraction débit Contraction débit Contraction débit
dénoyé noyé noyé noye¢ dénoyé noyé
Nombre de données 17 16 17 18 16 16
Minimum 0.475 0.526 0.695 0.680 0.649 0.687
Maximum 0.560 0.546 0.728 0.712 0.795 0.739
Moyenne 0.535 0.538 0.715 0.700 0.741 0.720
Ecart type 0.025 0.005 0.009 0.009 0.040 0.017
Drain SIROWELL Drain SIROWELL Drain SIROWELL
D =200 mm D =250 mm D =300 mm
Coefficients de : Contraction débit Contraction débit Contraction débit
dénoyé noyé noyé noyé dénoyé noyé
Nombre de données 15 17 I5 15 20 18
Minimum 0.620 0.722 0.800 0.861 0.919 0.895
Maximum 0818 0.775 0.913 0.916 1.016 0.977
Moyenne 0.751 0.754 0.865 0.892 0.965 0.950
Ecart type 0.066 0.015 0.040 0.017 0.023 0.022
ETERNIT | ETERNIT Drain WAVIN
D=150 D =200 D=80mm
mm mm
Coefficients de : débit débit Contraction debit
noyé noyé dénoyé noyé
Nombre de données 1 ] 13 11
Minimum 0.863 0.773 0.611 0.565
Maximum 0.944 0.885 0.630 0.599
Moyenne 0916 0.845 0.623 0.586
Ecart type 0.029 0.032 0.005 0.012

Tableau A.3.1. : Résulats statistiques des coefficients de débit mesurés pour en petit élément de drain.
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ANNEXE 4

Approche expérimentale de la diffusion
d'eau par des drains suffisamment longs
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A.4.1. LOI DE DEBIT DE DIFFUSION

Débit de diffusion {(m3/h/m}

Figure A.4.1.
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Figure A.4.3. : Débits diffusés par unité de longueur de drain (tube crépiné, D = 40 mm).




A.4.2. REPARTITION LONGITUDINALE DES DEBITS

A.4.2.1. Répartition longitudinale des débits de diffusion
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Figure A.4.4. : Répartition longitudinale des débits diffusés par unité de longueur de drain (drain de
type SIROWELL, D = 100 mm, pente = 1,8 %).
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Figure A.4.5. : Répartition longitudinale des débits diffusés (drain SIROWELL, D = 150 mm, I = 0).
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Figure A.4.6. : Répartition longitudinale des débits diffusés par unité de longueur de drain (tube
"CREPINOR", D = 50 mm, pente = 0 %).
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Figure A.4.7. : Répartition longitudinale des débits diffusés par unité de longueur de drain (tube
"CREPINOR", D = 50 mm, pente = 1,8 %).

A.4.2.2. Répartition longitudinale des débits d'écoulement
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Figure A.4.8. : Répartition longitudinale des débits d'écoulement transitant dans le drain

(SIROWELL, D = 100 mm, pente = 1,8 %} pour différentes charges hydrauligues imposées a I'amont.
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Figure A.4.9. : Répartition longitudinale des débits d'écoulement transitant dans le drain (tube

"CREPINOR", D = 50 mm, pente = 0 %) pour différentes charges hydrauliques imposées a l'amont.
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Figure A.4.10. : Répartition longitudinale des débits d'écoulement transitant dans le drain (tube

"CREPINOR", D = 50 mm, pente = 2,3 %) pour différentes charges hydrauliques imposées a I'amont.
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Figure A.4.11. : Répartition longitudinale des débits d'écoulement transitant dans le drain (tube

"CREPINOR", D = 40 mm, pente = 0 %) pour différentes charges hydrauligues imposées a I'amont.

L7 .
1 [
| ; .
: ! |
0 - - - e e e e e e 1 —&— Hentrée = 5 cm, Qentrés = ?'
. : 1 2.5 mam ;
. . : ! .
- 4 —t— He=10ecm, Qe=43 m¥h '
"~ ~ ‘ .

~—x=——— Ho = 20 cm, Q» = 6.1 mIh
| == He =30 cm, Qe = 7.5 m3/h '

!~ 0=~ Heo=50cm, Qe = 9.6 m¥h

débit d'écoulement {(m3/h)

abscisses (cm)

Figure A.4.12. : Répartition longitudinale des débits d'écoulement transitant dans le drain (tube

"CREPINOR", D = 40 mm, pente = 2,3 %) pour différentes charges hydrauliques imposées a l'amont.
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ANNEXE S5

Approche de modélisation de la diffusion
d'eau par des drains
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A.5.1. LOIS DE DIFFUSION D'EAU A TRAVERS LES FENTES DES DRAINS

A.5.1.1. Fentes du drain dirigées vers le bas

A.5.1.1.1. Régime dénoyé

% Drains agricoles de type ""Wavin"

1.2 . - DN 50 mm
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—~ 1. .
8
~— .ff»‘fn“’f;:; OORRIEL ;wﬁwmaﬁ_w i . s it
E 0.8 - ("/l‘ o0 T e T T =— == DN 100 mm
s € . - L - o .
: 0.6 - - X . ——— DN 128 mm
bl | mm— DN 150 mm |
S ; ‘
E 0.4 . A -~ DNZ00 mm
@ o == = DN250mm |
O 0.2 ! :
[ Tt~ DN350mm |
0 : —
1] 10 20 30 40 50 60 70 8G

Charge piézométrique (cm)

Figure A.5.1. : Coefficients de forme Cy pour les drains agricoles de type "Wavin".
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Charge piézométrigue (cm)

Figure A.5.2. : Débirs de diffusion, simulés par le modéle HYDRODIF avec m = 0.3, pour les drains

agricoles de type "Wavin".
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& Drains lisses en amiante ciment "Eternit"
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Figure A.5.3. : Coefficients de forme C¢ pour les drains "Eternit".
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Figure A.5.4. : Débits de diffusion, simulés par le modéle HYDRODIF avec m = 0.3, pour les drains

"Eternit",

%~ Tubes crépinés "Crepinor"

Cefficient da forme { Cf )

20 30 40
Charge plézométrique {cm}

Figure A.5.5. : Coefficients de forme Cy pour les drains "tubes Crepinor”,
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débit de diffusion (m3/h/m)

Q i0 20 36 40 50
Charge pidzoméirigue {cm)

Figure A.5.6. : Débits de diffusion, simulés (m = 0.3) pour les drains "tubes Crepinor™,

A.5.2. VALIDATION DU MODELE HYDRODIF

A.5.2.1. Ajustement des débits diffusés le long du drain

A.5.2.1.1. Drain de type "SIROWELL" (diamétre = 150 mm, pente = 0 %)
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Figure A.5.7. : Répartition des débits diffusés le iong d'un drain rouatier de type "SIROWELL"

[ (diamétre = 150 mm, pente = 0 %, charge hydrauligue amont = 14 cm).
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Figure A.5.8. : Répartition des débits diffusés le long d'un drain routier de type "SIROWELL"

(diamétre = 150 mm, pente = 0 %, charge hydraulique amont = 20 cm),
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débit de diffusion : qdif {m3/h/m)
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Figure A.5.9. : Répartition des débits diffusés le long d'un drain routier de type "SIROWELL"

{diamétre = [50 mm, pente = 0 %, charge hydraulique amont = 23 cm).

A.5.2.1.2. Drain de type "SIROWELL" (diamétre = 100 mm, pente = 0 %)
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Figure A.5.10. : Répartition des débits diffusés le long d'un drain routier de type "SIROWELL"

(diamétre = 100 mm, pente = 0 %, charge hydraulique amont = 11 cmy).
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Figure A.5.11. : Répartition des débits diffusés le long d'un drain routier de type "SIROWELL"

(diamétre = 100 mm, pente = 0 %, charge hydraulique amont = 16 cm).
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Figure A.5.12. : Répartition des débits diffusés le long d'un drain routier de type "SIROWELL"

(diamétre = 100 mm, pente = 8 %, charge hydraulique amont = 21 cmj.

A.5.2.1.3. Drain de type "SIROWELL" (diamétre = 100 mm, pente = 1,8 %)
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Figure A.5.13. : Répartition des débits diffusés le long d'un drain routier de type "SIROWELL"

(diametre = 100 mm, pente = 1,8 %, charge hydraulique amont = 11 cm).
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Figure A.5.14. : Répartition des débits diffusés le long d'un drain routier de type "SIROWELL"

(diameétre = 100 mm, pente = 1,8 %, charge hydraulique amont = 16 cm).
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A.5.2.2. Ajustement des pressions le long du drain

A.5.2.2.1. Drain de type "SIROWELL" (diamétre = 150 mm, pente = 0 %)
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Figure A.5.15. : Répartition des charges hydrauliques le long d'un drain routier de type
"SIROWELL?" (diametre = 150 mm, pente = 0 %, charge hydrauliqgue amont = 14 cm).
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Figure A.5.16. : Répartition des charges hydrauliques le long d'un drain routier de type
"SIROWELL" (diamétre = 150 mm, pente = 0 %, charge hydraulique amont = 29 cm).
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Figure A.5.17. : Répartition des charges hydrauliques le long d'un drain routier de type

"SIROWELL" (diamétre = 150 mm, pente = 0 %, charge hydraulique amont = 23 cm).




A.5.2.2.2. Drain de type "SIROWELL" (diamétre = 100 mm, pente = 0 %)
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Figure A.5.18. : Répartiition des charges hydrauliques le long d'un drain routier de type
"SIROWELL" (diamétre = 100 mm, pente = 0 %, charge hydraulique amont = 11 cm).
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Figure A.5.19. : Répartition des charges hydrauliques le long d'un drain routier de type
"SIROWELL" (diamétre = 100 mm, pente = 0 %, charge hydraulique amont = 16 cm).
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Figure A.5.20. : Répartition des charges hydrauliques le long d'un drain routier de type
"SIROWELL" (digmetre = 100 mm, pente = ¢ %, charge hydraulique amont = 21 cm).
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A.5.2.2.3. Drain de type "SIROWELL" (diamétre = 100 mm, pente = 1,8 %)
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Figure A.5.21. : Répartition des charges hydrauliques le long d'un drain routier de type
"SIROWELL" (diamétre = 100 mm, pente = 1.8 %, charge hydraulique amont = 11 cm).
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Figure A.5.22. : Répartition des charges hydrauliques le long d'un drain routier de type

"SIROWELL" (diamétre = 100 mm, pente = 1,8 %, charge hydraulique amont = 16 cmy).

A.5.2.3. Ajustement des débits d'écoulement le long du drain

A.5.2.3.1. Drain de type "SIROWELL" (diamétre = 150 mm, pente = 0 %)
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Figure A.5.23. : Répartition spatiale des débits d'écoulement ("SIROWELL" D = 150 mm, I = 0 %).
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A.5.2.3.3. Drain de type "SIROWELL" (diamétre = 100 mm, pente = 1,8 %)
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Figure A.5.24. : Répartition des débits d'écoulement le long d'un drain routier de type
"SIROWELL" (diamétre = 100 mm, pente = 1,8 %).
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Figure A.5.25. : Répartition des écarts entre les débits d'écoulement simulés et mesurés le long d'un

drain routier de type "SIROWELL" (diamétre = 100 mm).
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Figure A.5.26. : Ecarts entre les débits de diffusion simulés et mesurés pour le drain "routier” de

type "SIROWELL" (diameétre = 100 mm).
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A.5.3. ANALYSE DE SENSIBILITE DU MODELE HYDRODIF

A.5.3.1. Influence du coefficient de contraction (m)

A.5.3.1.1. Sensibilité des débits de diffusion
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Figure A.5.27. : Sensibilité de la loi du débit de diffusion & la varition du coefficient de contraction

(m} pour le drain "routier” de type "SIROWELL "Idia;yétre = 150 mm).

A.5.3.1.2. Sensibilité des débits maximaux et des longueurs de diffusion

Débit maximal accepté par le drain

0 10 20 30 40 50 60 70
Hauteur d'eau imposée 4 I'amont du drain {cm)

Figure A.5.28. : Sensibilité des débits acceptés par le drain "routier" de type "SIROWELL" i la
variation du coefficient de contraction [m] (diamétre = 100 mm, pente = 0 %, fentes dirigées vers le bas,

K, = 70).
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L ongueur maximale de diffusion (m}

Hauteur d'eau impesée a 'amont du drain (cm}

Figure A.5.29. : Sensibilité des longueurs de diffusion & la variation du coefficient de contraction

[mf pour le drain "SIROWELL" (D = 100 mm, pente = 0 %, fentes dirigées vers le bas, K., = 70).

A.5.3.2. Influence du coefficient de Strickler (Kg¢)

A.5.3.2.1. Sensibilité de la répartition spatiale des débits d'écoulement
La figure A.5.30 représente un exemple de sensibilité de la répartition spatiale des
débits d'écoulement a la variation des coefficients de perte de charge par frottement
(coefficient de Strickler). L'augmentation de ces coefficients signifie une diminution de la
rugosité (ou de la perte de charge) et par conséquent, pour une méme charge hydraulique
imposée a I'amont du drain, les débits d'écoulement et les longueurs de diffusion deviennent
de plus en plus importants (cf. figure A.5.30 4 A.5.35).
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distance par rapport a I'amont du drain {(m)
Figure A.5.30. : Sensibilité de la répartition spatiale des débits de diffusion a la variation du
coefficient de perte de charge par frottement (K.} pour ie drain "routier” de type "SIROWELL"
(diamétre = 150 mm, H_,, .= 60 cm, pente = 1 %, fentes dirigées vers le bas, m = 0,5).
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A.5.3.2.2. Sensibilité de la répartition spatiale des charges piézométriques

chargs plézométrique par rapport au
radier {cm)

¢ 2 4 € 8 10 12 14 16
drstance par rapport a I'amont du drain {(m)

Figure A.5.31. : Sensibilité de la répartition spatiale des charges piézométriques a la variation du

coefficient (K,) pour le drain de type "SIROWELL" (D = 150 mm, H ,,,,.,,,, = 60 cm, I = 1 %, m = 0,5).

A.5.3.2.3. Sensibilité des débits maximaux et des longueurs de diffusion

Débit maximal accepté par le drain

d'sau imposée 4 I' t du drain (cm)

Figure A.5.32. : Sensibilité des débits acceptés par le drain "routier” de type "SIROWELL" d la
variation du coefficient de Strickler [K J (D = 150 mm, I = 0 %, fentes dirigées vers le bas, m = 0,5).

Longueur maxirnale de ditfusion (m)

Hauteur d'eau imposée & 'Bmont du drain [em)

Figure A.5.33. : Sensibilité des longueurs de diffusion a la variation du coefficient de Strickler [K ]

pour le drain de type "SIROWELL" (D = 150 mm, I = 0 %, fentes dirigées vers le bas, m = §,5).
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Débit maximal accepld par le dral
{marm}

Hauteur d'eau imposée & amont du drain {cm)

Figure A.5.34. : Sensibilité des débits acceptés par le drain "routier" de type "SIROWELL" ¢ la

variation du coefficient de Strickler [K J (D = 100 mm, I = 0 %, fentes dirigées vers le bas, m = 0,34).

Longueur maximale de diffusion (m)
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=

Figure A.5.35. : Sensibilité des longueurs de diffusion & la variation du coefficient de Strickler [K ]
pour le drain de type "SIROWELL" (D = 100 mm, I = 0 %, fentes dirigées vers le bas, m = 0,34).

3.4.4.4. Influence du pas de calcul (Ax)

L'influence du pas de calcul des lignes piézométriques dans le modele HYDRODIF sur
la répartition spatiale des débits d'écoulement et des hauteurs piézométriques est illustrée
respectivement par les graphiques A.5.36 et A.5.37. Ces demiers montrent que pour des pas
d'intégration inférieurs 4 50 cm, HYDRODIF est indépendant des pas de calcul.
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Figure A.5.36. : Sensibilité de la répartition spatiale des débits d'écoulement a la variation du pas de
calcu (Ax) pour le drain "SIROWELL" (D= 100mm, H,,,,...= 60 cm, =1 %, m= 0,34, K, = 70).
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Figure A.5.37. : Sensibilité de la répartition spatiale des charges piézométriques a la variation du

pas de calcul (D = 100 mm, H,,,, .= 60 cm, pente = 1 %, m = 0,34, K , = 70).

A.5.4. ABAQUES DE DIMENSIONNEMENT DES DRAINS D'INJECTION D'EAU

A.5.4.1. Drains placés en position horizontale (pente = 0 %)
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3 8
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diffusion d'eau (m3fh)

Débit total accepté par le systéme de
-
=2
o

[ 10 20 30 40 50 60 70
Hauteur d'zay imposés & 'amont du drain {cm)

Figure A.5.38. : Exemple d'abaque pour le dimensionnement des drains de diffusion d'eau [Q s
= f(H 40 nd)> PRI = 0 %],

Longueur maximale de diffusion {m}

1] 10 20 ao 40 50 80 70
Hauteur d'eau imposée A I'amont du drain {cm)

Figure A.5.39. : Exemple d'abaque pour le dimensionnement des drains de diffusion d'eau

{Longueur de diffusion = f(H_,,.J, pente = 0 %].




A.5.4.2. Drains placés en pente de 3 %
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Figure A.5.40. : Exemple d’abaque pour le dimensionnement des drains de diffusion d'eau [Q ;.01

= f(H ypons)» PERIE = 3 %].
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Figure A.5.41. : Exemple d'abaque pour le dimensionnement des drains de diffusion d'eau

[Longueur de diffusion = f(H ,,....J, pente = 3 %].




A.5.4.3. Drains placés en pente de 5 %
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Figure A.5.42. : Exemple d'abaque pour le dimensionnement des drains de diffusion d'eau [Q,,,...

= f(H ypond» PENYE =5 %],
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Figure A.5.43. : Exemple d'abaque pour le dimensionnement des drains de diffusion d'eau

[Longueur de diffusion = f(H ,,,..J, pente = 5 %].
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A.5.4.4. Drains avec fentes dirigées vers le haut (pente =0 %

=]
I
*
=z
3
B

d'eau {m3/h)
g '
1 ] \
- >

000 e T |
" ' ' . - D=208mm

Débit total accepté par le systéme de diffusion

Hauteur d'eau imposée A 'amont du drain {em)

| Figure A.5.44. : Exemple d'abaque pour le dimensionnement des drains de diffusion d'eau [Q .0n;

= fH yp,0ns) fentes dirigées vers le haut, pente = 0 7%].
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Figure A.5.45. : Exemple d'abaque pour le dimensionnement des drains de diffusion d'eau

[Longueur de diffusion = f(H ,,, .}, fentes dirigées vers le haut, pente = (0 %)].
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ANNEXE 6

Fonctionnement hydraulique des structures
réservoirs non équipées de drains
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A.6.1.

STRUCTURE RESERVOIR SANS DRAIN

A.6.1.1. Cas d'un élément de structure réservoir sans drain situé entre deux

autres structures poreuses

FONCTIONNEMENT HYDRAULIQUE D'UN ELEMENT DE

A.6.1.1.1. Cas de régulation du débit aval (Q,,, imposé)

La figure A.6.]1 présente I'évolution de la nappe d'eau dans le temps en trois points
situés sur l'axe de la structure (amont, milieu et aval). A I'amont de la structure, le niveau de la
nappe d'eau suit I'évolution dans le temps de l'alimentation en eau de la structure. Le niveau
d'eau maximal est atteint au méme moment que la pointe de la pluie. A l'aval, le niveau
maximal de la nappe est décalé dans le temps par rapport a celui de la pluie. Pour cette
structure en pente et du fait que le débit aval est limité a une valeur constante (378 I/h), l'eau
est accumnulée en grande partie a I'aval de la structure poreuse. Dans ces conditions, 1'arrét des
simulations numériques est conditionné par les valeurs de la charge hydraulique et du gradient
hydraulique au niveau de 'orifice aval (Q__, =0,5.K,. H.grad H). En d'autres termes, les
simulations numériques sont arrétées lorsque il n'y a plus assez d'eau a I'aval de la structure

réservoir pour assurer la valeur du débit de vidange (Q,,.)-
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Figure A.6.1. : Evolution de la hauteur d'eau dans le temps dans une structure réservoir sans drain

(Qapai =378 U, pente =1 %, K= 10 cm/s, n =35 %).
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Le graphique A.6.2 présente le niveau de la nappe d'eau dans I'axe de la structure
réservoir (coupe paralléle a I'axe des x et d'ordonnée y = 3,25 m) en plusieurs instants (2 T, a
T =30 minutes,a T=1 heure,a T=5h,aT=10heta Tg,, =15 h 55 minutes). Ce graphique
illustre le remplissage et la vidange de la structure réservoir (montée et descente de la nappe).
Pour l'exemple présenté ici et au bout de 16 heures (arrét des simulations), la structure
réservoir est pratiquement vide, la hauteur d'eau moyenne résiduelle est de 2 cm, ce qui
correspond a un volume d'eau de 0,66 m?.

!

—— Temms 0.000GGE+00A

Charge bhydraulique -—p—— Tamns 1.30000E+034

SCIVANT ONE COCPE A DIITERENTS TENPS e G Temps  3.50000E+034
—C— Temps  1.300COE*04
——— ) — Tamps 3. 6000QE+04

——— Teps 5. TI0Q0E04 4

Figure A.6.2, : Forme de la nappe d'eau a différents instants T dans une structure réservoir sans

drain (Qyq; = 378 Uh, pente =1 %, K= 10 cm/s, n = 35 %).

A.6.1.1.2. Cas de régulation de la hauteur d'eau a l'aval (H ,,,, imposé)

Le graphique A.6.3 présente I'évolution de la nappe d'eau dans le temps en trois points
(amont, milieu et aval) de la structure réservoir. Pour ce type de condition aux limites, le
transfert d'eau est accéléré et le temps de vidange de la structure réservoir est plus court que
pour Q,,.; imposé a 378 Vh.
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Figure A.6.3. : Evolution de la hauteur d'eau dans le temps dans une structure réservoir sans drain
(Hyyqr =1 mm, pente =1 %, K =10 cm/s, n =35 %).

La figure A.6.4 présente la forme de la nappe d'eau dans l'axe de la structure réservoir
(coupe xx, y = 3,25 m) en plusieurs instants (4 Ty, & T =30 minutes, a T=1 heure,a T=2h, a
T=10h,aT=30hetaT=50h). Ceci illustre le remplissage et la vidange de la structure
réservoir (montée et descente du niveau de la nappe d'eau).
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Figure A.6.4. : Forme de la nappe d'eau a différents instants T dans une structure réservoir sans
drain (Hgya1=1mm, pente=1%, K=10cm/s,n =35 %).
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A.6.1.2. Injection des eaux pluviales dans un parking a structure réservoir
sans systéme de diffusion d'eau

A.6.1.2.1. Structures réservoirs en position horizontale (pente = 0 %)

A.6.1.2.1.1. Cas de régulation du débit aval (Q,,,, imposé)

© K =1 /s, porosité =40 %
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Fipure A.6.5. : Vue en 3 dimensions de la nappe d'eau dans un parking a structure réservoir sans
pp y4 g

drain (Q,,,, =661 l/h, pente =0 %, K =1 m/s, n = 40 %).
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Figure A.6.6. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure réservoir

sans drain (-0 = 661 Ul, pente = 0%, K=1m's, n=40 %).
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Figure A.6.7. : Evolution de la hauteur d'eau dans le temps dans une structure réservoir sans drain

(Qayar = 661 Uh, pente = 0 %, K= 1 m/s, n =40 %).
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Figure A.6.10. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure

réservoir sans drain {(Q gy, = 661 Uk, pente = 0% K=10cm/s,n=20 %)
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Figure A.6.11. : Evolution de la hauteur d’eau dans le temps dans une structure réservoir sans drain

(Q gy = 661 Uh, pente = 0 %. K=10cm/s, n=30%).
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Figure A.6.12. : Forme de la nappe d'eau a différents instants T dans une structure réservoir sans
drain (Q,..; = 661 Uk, pente =0 %, K = 10 cmv/s, n = 30 %).
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A.6.1.2.1.2. Cas de régulation de la hauteur d'eau a l'aval (H,,,= 0)
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Figure A.6.13. : Vue en 3 dimensions de la nappe d'eau dans un parking a structure réservoir sans
drain & l'instant T = 30 minutes (H ;= 0, pente =0 %, K = 1 m/s, n = 40 %).
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Figure A.6.14. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure

réservoir sans drain (H,, ., = 0, pente =0 %, K=1m/s,n = 47077%).
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Figure A.6.22. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure

réservoir sans drain (Q,,,., = 661 Uh, pente = 1 %, K =1 m/s, n = 40 %).
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Figure A.6.23. : Evolution de la hauteur d’eau dans le temps dans une structure réservoir sans drain

(Qpyqr = 661 Uh, pente = 1%, K=1m/s,n =40 %).
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Figure A.6.26. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure

réservoir sans drain (H ., = 0, pente = 1 %, K = 1 m/s, n = 48 %).
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Figure A.6.27. : Evolution de la hauteur d'eau dans le temps dans une structure réservoir sans drain

(H yyar =0, pente =1 %, K=1m/s, n =40 %).
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A.6.2. FONCTIONNEMENT HYDRAULIQUE D'UNE SERIE DE 3
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Figure A.6.29. : Evolution de la hauteur d'eau dans le temps dans une série de 3 structures

réservoirs sans drain (Q ;= 284 I/h, pente = 0 %, K =10 cmvs, n = 30 %).
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ANNEXE 7

Couplage des écoulements dans les drains et
dans les structures réservoirs
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A.7.1. MODELISATION D'UN DRAIN PAR UN MILIEU POREUX
EQUIVALENT

A.7.1.1, Schématisation du drain D 150 mm

Le graphique A.7.1 présente un exemple de comparaison entre les débits de diffusion
simulés par le modéle NAPP (loi de DARCY) et les mesures réalisées en régime dénoyé pour le

drain de diamétre 157 mm.

. e i NAPP

- e — TRESUFEY

Débit de diffusion {m3im)

[ 100 200 300 400 500 500 700 800 200
Distance par rapport & I'amont du drain (cm}

Figure A.7.1. : Comparaison entre les débits de diffusion estimés par le modéle NAPP et ceux

mesurés en régime dénoyé (H,,.. = 14 cm).

Le graphique A.7.2 présente un exemple de comparaison entre les débits de diffusion
simulés par le modéle NAPP (loi de DARCY) et par le modele HYDRODIF en régime noyé pour

le drain de diamétre 157 mm.

g
10 ¢ ) ) . ¢ oo madéle NAPP 2
"""""""""""" e B A 1"
- ' ' ‘ ; ' | = = = - modéle HYDRODIF !
Eas 0N - - . . L —— ]
H . ]
E Mo \erreur sur Qentrée = 2,0 %'
= 20 : ol S
8
5
T
£ s .
2
h-]
310 -
g
Q
5.
0 - . . .
o 100 200 300 400 500 600 700 800 500
Distance par rapport & 'amont du drain {(cm)
Figure A.7.2. : Comparaison entre les débits de diffusion estimés par le modéle NAPP et ceux
simulés par le modéle HYDRODIF en régime noyé (H,, ... =40 cm, H,,, = 8 cm)).
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A.7.2. SIMULATION DES ECOULEMENTS DANS UNE STRUCTURE
RESERVOIR EQUIPEE D'UN DRAIN

Pour illustrer les différentes simulations numériques présentées ci-dessous, 4 types de
graphiques sont exposés pour chaque cas. 1l s'agit de présenter une vue en 3 dimensions de la
nappe d'eau & un instant T donn€, une vue en plan des équipotentielies et des lignes de courant
dans la structure réservoir a un instant T donné, I'évolution du niveau piézométrique de la
nappe d'eau dans le temps et un graphique représentant la variation de Ia forme et du niveau
piézométrique de la nappe pendant les phases de remplissage et de vidange de cet ouvrage de

stockage d'eaux pluviales.

A.7.2.1. Structures réservoirs en position horizontale (pente = 0 %)
A.7.2.1.1. Cas de régulation du débit aval (Q,,,, imposé)

A.7.2.1.1.1. K = I nis, porosité = 40 %
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Figure A.7.3. : Vue en 3 D de la nappe d’eau dans un parking a structure réservoir avec drain a

llinstant T = 30 minutes (Q,,,.,= 661 lh, pente =0 %, K = 1 m/s, n = 40 %).
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Figure A.7.4. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure réservoir

avec drain, 4 T =30 minutes (Q . = 661 UR, pente = 0 %, K = 1 nvs, n = 40 %)
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Figure A.7.5. : Evolution de la hanteur d'eau dans le temps dans une structure réserveir miunie d'usi

drain (Q,,.,; = 661 Uh, pente = 0 %, K =1 m/s, n =40 %,).
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Figure A.7.6. : Forme de la nappe d'eau & différents instants T dans une structure réservoir équipée

d'un drain (Q ., =661 Uhk, pente =0 %, K=1m/s, n =40 %).
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A.7.2.1.1.2. K = 10 cms, porosité = 30 %
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Figure A.7.7. : Vue en 3 D de la nappe d'eau dans un parking a structure réservoir avec drain a
Uinstamt T = 30 minutes (Q,,,, = 661 Uh, pente = 0 %, K = 10 cm/s, n =30 %).
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Figure A.7.8. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure

réservoir avec drain, a T = 30 minuzes (0, = 661 U'h, pente =0 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).
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Figure A.7.9. : Evolution de la hauteur d'eau dans le temps dans une structure réservoir munie d'un
drain (Q,,, = 661 Uh, pente =0 %, K= 10 cm/s, n = 30 %).
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Figure A.7.12. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure

réservoir avec drain, a T = 30 minutes (Q,,, = 661 Uh, pente =0 %, K = I cmv/s, n = 20 %).
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Figure A.7.13. : Evolution de la hauteur d'eau dans le temps dans une structure réservoir munie

d'un drain (Q,,,; = 661 Vh, pente = 0 %, K= 1 cm/s, n = 20 %).
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Figure A.7.14. : Forme de la nappe d'eau a différents instants T dans une structure réservoir
équipée d'un drain (Q,,,, = 661 Uh, pente =0 %, K = 1 cm/s, n = 20 %).
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A.7.2.1.2. Cas de régulation de la hauteur d'eau aval (H__,= 0)

A.7.2.1.2.1. K = ] nus, porosité = 40 %
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Figure A.7.15. : Vue en 3 D de lu nappe d'eau dans un parking i structure réservoir avec drain i

l'instant T = 30 minutes (H,,,, = 1 mm, pente =0 %, K=1m/s, n =40 %).
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Figure A.7.16. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure

réservoir avec drain, @ T = 30 minutes (H ;=1 mm, pente =0 %, K =1 m/’s, n = 40 %).
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Figure A.7.17. : Evolution de la hauteur d’eau dans le temps dans une structure réservoir munie
d’un drain (H ;. = 1 mm, pente =0 %, K= 1 m/s, n =40 %).
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Figure A.7.19. : Vue en 3 D de la nappe d'eau dans un parking a structure réservoir avec drain a

Uinstant T = 30 minutes (H,,,; = 1 mm, pente = 0 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).
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Figure A.7.20. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure

réservoir avec drain, @ T = 30 minutes (H ,,,; = 1 mm, pente = 0 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).
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Figure A.7.21. : Evolution de la hauteur d'eau dans le temps dans une structure réservoir munie

d'un drain (H ., =1 mm, pente =0 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).
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Figure A.7.22. : Forme de la nappe d'eau ¢ différents instants T dans une structure réservoir
équipée d'un drain (H ., = 1 mm, pente =0 %, K = 10 cm/s, n = 30 %).
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Figure A.7.23. : Vue en 3 D de la nappe d'eau dans un parking a structure réservoir avec drain a

U'instant T = 30 minutes (H,,,,= 1 mm, pente =0 %, K = I cm/s, n = 20 %).

val

63




Charge hydraulique (m)

1 : .05 21 : 1.05
S .23 23 ¢ 1.23%
9 : .43 29« 1.45
13 .65 30 : 1.5
17 ¢ .85
lignes de courant —_—D—

Figure A.7.24. : Vue en plan des équipotentielles et des lignes de courant dans une structure

réservoir avec drain, @ T = 30 minutes (H,, ;= 1 mm, pente =0 %, K= 1 cm/s, n = 20 %).
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Figure A.7.25. : Evolution de la hauteur d'eau dans le temps dans une structure réservoir munie

d'un drain (H = 1 mm, pente =0 %, K = I cm/s, n = 20 %).
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Figure A.7.26. : Forme de la nappe d'eau a différents instants T dans une structure réservoir

équipée d'un drain (H,,,, = 1 mm, pente =0 %, K = 1 covs, n = 20 %).
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Figure A.7.27. : Vue en 3 D de la nappe d'eau dans un parking a structure réservoir avec drain a

=1 cm/s, n =20 %).
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Figure A.7.29. : Evolution de la hauteur d'eau dans le temps dans une structure réservoir munie

d'un drain (0., = 661 Uh, pente =1 %, K =1 cm's, n = 20 %).

3 :
L )
H .
£
= .
& B
3
E3
-
-] '
i - ;
© e ———
o+ - - -To 4
26 1 - s e
0

[ 3 0 5 20 26 »n a8 40 45 50 &5
Abscisses (m): axs de ayméiris [coupe xx, y » 4,08m]

Figure A.7.30. : Forme de la nappe d'eau é différents instants T dans une structure réservoir
équipée d'un drain (Q ., = 661 Uh, pente =1 %, K =1 cm/s, n = 20 %).

A.7.2.2.2. Cas de régulation de la hauteur d'eau aval (H,,,= 0)

A.7.2.2.2.1. K = I cm/s, porosité = 20 %

24
~1.54
E
-]
=
g
3
£
=
£
@

2
o
5054

o
D
S
NSO
RIS
i

.‘

30 20

50 40
Largeur (m) Longusur {m)

Figure A.7.31. : Vue en 3 D de la nappe d'eau dans un parking a structure réservoir avec drain a

Finstant T = 30 minutes (H,,,,,= 1 mm, pente =1 %, K =1 cm/s, n = 20 %).
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Figure A.7.32. : Vue en plan des équipotentieiles et des lignes de courant dans une structure

réservoir avec drain, @ T = 30 minutes (H = mm,pente=1%,K=1cms, n=20%).
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Figure A.7.33. : Evolution de la hauteur d'eau dans le temps dans une structure réservoir munie

d'un drain (H ., =1 mm, pente =1 %, K =1 cm/s, n =20 %).
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Figure A.7.34. : Forme de la nappe d'eau 4 différents instants T dans une structure réservoir

équipée d'un drain (Hyp =1 mm, pente=1%, K= 1 cm/s, n =20 %).
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