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RESUME.

L’étude hydrologique d’un aménagement ne peut guére se traiter indépendamment de Iobjectif poursuivi. Avant
de préparer les données, il faut définir le systéme d’eau aussi complétement que possible, & partir de la prospection des
possibilités naturelles en ressources et en sites d’aménagement, et des besoins et de leur prospective. Cette opération
d’analyse débouche sur le schéma topologique, ensemble logique d’unités hydrauliques, dont Iélément hydrologique se
traduit par des entrées « apports» et « qualités» (par exemple salures) dans les unités. La mise au point des données
nécessaires pour ces entrées peut exiger six opérations successives :

— rassemblement, critique et mise au point des données observées aux stations du réseau (dites stations de base ) 5

~— homogénéisation de ces données sur la période la plus longue, compatible avec la durée des observations ;

— éventuellement, extension de la période au moyen de longues séries d’observations climatologiques ;

— étude de la compatibilité des résultats « apports» des stations entre elles ; éventuellement restauration de cette

compatibilité ;

— caleul, & partir des données ainsi préparées et homogénéisées aux stations de base, des données d’enirée dans les

unités hydrauliques ;

— étude et éventuellement restauration de la compatibilité des salures.

L’étude du fonctionnement de 'aménagement et de ses conséquences s’exerce donc sur :

— les séries de données « ressources» ;

— le systéme d’eau décrit par le schéma topologique, par les algorithmes opératoires concernant le fonctionnement
de ses éléments, par les consignes de gestion ;

— les demandes.

On ne traite, dans le présent exposé, que de la technique dite « de simulation», qui consiste & appliquer au systéme.
d’eau, décrit comme il a été dit et défini en fixant les valeurs de ses paramétres, I'ensemble des données, et & constater et
analyser les résultats de Uexploitation par rapport aux demandes. Une telle opération n’a de sens que si elle s’exerce
sur un état fixe de la prospective.

Les aménagements n’ont pas qu’un coté productif et posent des problémes de protection contre les crues. Le calcul
des crues est trés largement traité en hydrologie générale; on se contente ici de dégager les aspects particuliers qu'il revés
dans son application aux aménagements, et de rappeler, avec quelques commentaires critiques, les outils dont dispose
Phydrologue & ce sujet. On traite a part le cas des petits aménagements qui reléve souvent d’une technique différente.

On donne enfin quelques indications sur les études hydrolegiques appliquées & I’aménagement des lits majeurs.
quelq LY 5tq ppiq g J

ABSTRACT.

Hydrological study for a project cannot be carried out without connection with the object of that project. Before
preparing the data, it is necessary to define the water system as completely as possible, from the survey of available
natural ressources and sites, and from the needs and their prospective. Such an analysis comes to the topological schema
which is a set of logical hydraulic units; the hydrological point of view of this schema is expressed as inputs “yields”
and “quality” (for instance salinity ) into the units. In order to put into shape data necessary for these inputs, six works
have to be proceeded in succession:

— gathering, criticizing and puting into shape data observed at the net work stations (called “basic stations”) ;

— homogenizing these data onto the largest period compatible with the duration of observations ;

— eventually, extending the period by means of observed long period climatological data ; )

~— studying the compatibility of the results “yields” at the stations between themselves ; eventually restoring this

compatibility ;
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— from so completed an homogenized data at basic stations, computing inputs to the hydraulic units ;
— studying and eventually restoring compatibility for salinity.

Studying how to operate the project and consequences of it is performed from :

— “ressources” data series;

— the water system described by the topological schema, by operational algorithms concerning how handle its
elements, by the management orders;

~— the demands.

The only technique described in this paper is the so-called “simulation™ method, consisting in applying to the water
system, described as it has been said and defined by the values of its parameters, the set of input data, and in analyzing
the results of the operation against the demands. Such a process has a sense only for a given state of the prospective.

Projects have not only a productive side and problems of flood conirol arise from them. Floods computation is widely
discussed in general hydrology ; in this paper, only some particular aspects concerning its application to projects have
been pointed out, and tools available for hydrologist in that matter have been remembered with some comments. The case
of small projects is discussed separately as they often deal with different technique.

Some indications are given on hydrological studies applied to flood plains control.

1. INTRODUCTION.

On peut considérer, comme aménagement des eaux au sens large, tout équipement et toute organisation ayant
pour but :

— de satisfaire des besoins en eau,
consommation d’eau potable,
besoin urbain,
besoin industriel,
demande agricole,
loisir,

— de satisfaire des besoins en énergie,
production hydroélectrique,

— de protéger 'homme, son environnement et ses moyens de production, contre les dégits occasionnés pax
les crues, contre la pollution.

Le terme « équipement» est réservé a tout ce qui engage des achats et des mises en place de matériel, ainsi que
des travaux de génie civil. Un équipement peut affecter les structures du bassin ou de la vallée, ce qui est le cas de
tous les travaux de génie civil, ou non : installation d’un réseau d’alerte de crues, par exemple. On fera une place
a part aux travaux ou aux formes d’activités qui ont une influence indirecte sur le comportement des eaux : reboi-
sement, méthodes culturales, ete.

L’organisation est généralement le fait d’une autorité technique et/ou administrative. Elle s’appuie sur les
équipements, dont elle définit le mode de gestion, et sur les méthodes d’exploitation, ces deux moyens d’action étant
en général totalement solidaires. Suivant la conception de 'aménagement, ou de tel aspect de 'aménagement, on’
parlera plus généralement de méthodes structurales ou de méthodes non structurales.

Le sujet est évidemment trés vaste et on se limitera, dans cet exposé, aux aménagements qui se rapportent
a des méthodes structurales ayant trait a des productions basées sur I’eau ou a la protection contre les crues. On ne
dira donc rien, par exemple, de ’annonce des crues et des plans d’évacuation civile qui en sont la conséquence
(méthode non structurale), bien que les données hydrologiques et leur traitement exercent en ce domaine une
influence importante.

Il n’est pas facile d’exposer suivant un plan parfaitement logique les incidences des composantes hydrologiques
sur la structure, le fonctionnement et les possibilités des aménagements hydrauliques. Bien des éléments se
recoupent, hien des liaisons s’entrecroisent, donnant & ’ensemble I’allure d’un schéma maillé d’autant plus com-
plexe que les buts & atteindre et les moyens mis en ceuvre sont plus nombreux.

Un aménagement qui se composerait, par exemple, d’un seul barrage, et qui ne serait destiné qu’a satisfaire
une demande d’irrigation, est trés simple a concevoir, bien que son optimatisation correcte exige déja d’avoirrecours
a la simulation. Les données hydrologiques a introduire pour faire fonctionner le modéle se composent uniquement,
si les conditions de qualité sont satisfaites a priori, d’une chronique de débits en un seul point, a ’entrée dans le
réservoir créé par le barrage ; on peut soit employer une chronique historique, soit une chronique synthétique
engendrée par tirage au hasard dans une loi de distribution conforme a la chronique historique.

Supposons qu’on mette un second réservoir en paralléle du premier. Il faudra, en plus des consignes de gestion
de 'aménagement précédent, décider par exemple d’une priorité de soutirage ; Putilisation d’une chronique synthé-
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tique sera beaucoup plus difficile, du fait que le coefficient de corrélation entre les débits & "amont de chacun des
réservoirs n’est ni nul (indépendance totale), ni égal a I'unité (liaison fonctionnelle). Bien entendu, les choses se
compliquent avee ’adjonction de réservoirs supplémentaires en paralléle ou en série, de transferts plus ou moins
compliqués, avec Iintroduction d’autres périmetres d’irrigation de situation géographique différente du point de
vue du systéme (situation topologique), chacun pouvant de plus faire appel a plusieurs réservoirs.

Enfin, la prise en considération de la qualité, par exemple de la salinité, peut entrainer une modification des
consignes d’exploitation par I'intermédiaire de contraintes supplémentaires qu’on s’efforcera de satisfaire en
mélangeant plus ou moins des eaux de qualités différentes.

Une telle démarche a un caracidre essentiellement opérationnel et il paraitrait logique de partir du but a
atteindre, c’est-a-dire des demandes i satisfaire, puis de rechercher les possibilités locales ou régionales en ressources
naturelles, enfin de construire le systéme permettant d’utiliser au mieux ces ressources pour satisfaire les demandes.
En fait, ce n’est pas toujours ainsi que les choses se présentent ; si certaines demandes peuvent étre considérées
comme prioritaires et devant étre satisfaites & tout prix (eau potable par exemple), ce ne peut pas étre le cas de toutes
les demandes pour lesquelles on doit parfois considérer & la fois les possibilités naturelles et le prix de revient de
la fourniture : ¢’est généralement le cas de I'agriculture.

Un autre point de vue est celui de la possibilité de réalisation des aménagements, notamment de I"implantation
des barrages-réservoirs. C’est I’ensemble de ces deux possibilités, de réalisation des ouvrages et de ressources en eau,
qui détermine finalement le développement hydraulique maximal d’une région, compte tenu bien entendu des
possibilités de transfert a longue distance. :

11 serait donc assez peu réaliste de vouloir & tout prix rechercher un ordre logique dans le sens du déroulement
des opérations aboutissant a la réalisation du développement. G’est pourquoi on a finalement choisi I'ordre d’exposi-
tion qui a semblé le plus didactique.
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Le probléme de ’aménagement des eaux se posed I’hydrologue planificateur de la fagon suivante :

— la matire premiére est fournie par 'inventaire de la ressource, que I’on met sous une forme appropriée au
traitement qu’on doit lui faire subir (A) ;

— le systéme d’aménagement des eaux est décrit par le plan topologique, par les caractéristiques, et par le
plan d’epération (consignes) (B) ; ’

— la transformation de (A) par (B) donne le produit (C) qui n’est autre qu’une représentation de ce qu’on
attend de I'aménagement.

Les méthodes de traitement, c’est-a-dire la fagon de passer de (A) a (C) par I'intermédiaire de (B) se divisent
en pratique en deux groupes (fig. 1).

— Option méthodologique 1.

L’inventaire de la ressource est déerit par ses paramétres statistiques. L’application de (B) sur (A) fournit
directement la description statistique des résultats.

— Option méthodologique II.

L’inventaire de la ressource est décrit sous forme d’une ou plusieurs chroniques auxquelles on applique un
modéle mathématique, dit« de simulation». Le résultat est une chronique transformée de (A) dont I’analyse fournit
une description statistique qui peut, comme dans l'option I, &tre dirigée sur le modéle économique.

Dans cet exposé, nous parlerons uniquement des méthodes de calcul basées sur la simulation du fonctionnement.
Si nous avons opté définitivement pour option II, c’est que Voption I, qui fait les délices des mathématiciens,
fournit en fait une analyse trés grossiére du phénomeéne. Le grand argument de ses partisans est qu’elle permet trés
rapidement de circonscrire le probléme, pour finir ensuite par I’analyse trés fine que permet la simulation. Notre
opinion est que 'on va tout aussi vite, et avec bien moins de peine, en utilisant la simulation dés le début si 'on
désire des résultats aussi précis que possible, par exemple pour I’étude de fiabilité d’un projet ; pour des études
destinées simplement 3 un plan d’orientation du développement, ’option I est peut-étre préférable.
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2. COMPOSANTES D’UN AMENAGEMENT.

Ce chapitre est essentiellement deqcriptif Son but est de présenter, dans un ordre parfois contestable, les élé-
ments sur lesquels est basée la conception méme du projet. On a essayé d’étre aussi complet que possible, ce qui ne
veut pas dire que ces éléments seront tous repris avec plus de détail dans les parties qui traitent de la simulation,

2.1, LES SOURCES.

2.1.1. Eaux de surface.

Il s’agit des eanx stockées sous forme liquide ou solide a la surface de la terre ferme. Sous forme liquide, elles
sont immédiatement disponibles pour les aménagements. Sous forme solide (neiges et glaces) elles doivent d’abord
changer d’état pour la plupart des usages, sans que Phomme puisse grand-chose sur ce changement d’état. On peut
dire que les neiges et les glaces constituent des réservoirs souvent fort utiles mais pratiquement incontrdlables.

Les eaux liquides sont stockées 4 I’état naturel dans le réseau hydrographique ; elles sont immobiles ou quasi

immobiles dans les lacs, étangs et marais, dont la fonction de stockage est importante, et généralement mobiles
dans le reste du réseaun (cours d’eau de toutes dimensions).
&

Les eaux de surface sont douces en grande majorité, mais elles peuvent poser localement, et mémse régiana—
lement, des problémes de salinité importants. Elles posent également des problémes de pollution, liés du a

Pusage qu’on en fait.

Ce sont les plus accessibles et celles sur le régime desquelles on peut avoir le plus d’influence. Notamment
I'effet du stockage di aux lacs naturels peut &tre remplacé ou complété par la construction de barrages-réservoirs.

Du point de vue des aménagements, les eaux de surface sont caractérisées par des chroniques de débit liquide
en un certain nombre de points du réseau hydrographique. On doit parfois y ajouter les débits en corps dissous ou

en auanangion
©f SUSpPONsion.

2.1.2. FEaux souterraines.

On réservera ici cette dénomination aux eaux libres contenues dans le sol, ¢’est-a-dire a celles qui y forment
une nappe. Les eaux souterraines se déplacent, maisa des vitesses trés lentes, et ces déplacements, §’ils jouent un
grand role dans ’alimentation des aquiféres, n’ont pratiquement pas d’action immédiate sur Iexploitation des
nappes dans les problémes d’aménagement.

De ce point de vue, une nappe est essentiellement caractérisée par les possibilités de stockage des terrains dans
lesquels elle évolue, par son alimentation et par la résistance qu’elle oppose & extraction de ses eaux, résistance
lide a la transmissivité et qui se traduit en termes d’exploitation par un probléme de profondeur et de diamétre
de puits ou de forage.

Les eaux souterraines posent également des problémes de qualité : elles sont généralement plus chargées de
produits solubles que les eaux de surface, sont sensibles a la pollution, quoiqu’a un degré moindre que les eaux de
surface et d’une facon différente ; sauf en des cas extrémement rares, elles sont entiérement dépourvues de matiéres
en suspension. :

2.1.3. Eau de mer.

L’eau de mer est de plus en plus utilisée pour les besoins du développement. Outre ses domaines traditionnels,
on I'emploie par exemple pour le refroidissement des condenseurs de centrales thermiques classiques ou nucléaires
géantes. Pour les usages auxquels nous nous sommes limités (champ d’action des eaux terrestres), elle peut inter-
venir comme appoint, notamment pour 'alimentation en eau potable, par Iintermédiaire des techniques du des-
salement de eau de mer : elle entre alors dans le schéma plus complexe qui nous intéresse ici.

Une fois dessalée, I’cau de mer constitue une source d’approvisionnement qui, compte tenu du prix élevé de
PPopération, peut étre considérée comme une fourniture de pointe, ou plus exactement de pénurie, lorsque des sources
plus économiques font périodiquement ou exceptionnellement défaut. Du point de vue des aménagements, les pos-
sibilités quantitatives sont pratiquement infinies, la qualité est connue une fois pour toute, et par conséquent les
caractéristiques de la fourniture sont uniquement limitées par la capacité de I'usine de traitement.

2.1.4. Eaux usées.

Nous les citons pour étre complet. Elles peuvent jouer un certain role dans un probléme de fourniture. II est
rare qu’on les recycle au point de pouvoir les réinsérer dans une distribution d’eau potable, quoique cela ne soit
exclu a priori. Par contre, elles sont utilisées couramment pour Iagriculture ou pour la recharge artificielle des
nappes.
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Elles sont quantitativement définies par la production des usages d’une part, de la capacité des usines de trai-
tement d’autre part. Qualitativement, elles dépendent de la nature du traitement et éventuellement du degré de
pollution des eaux usées.

Il est un autre aspect des eaux usées, celui de leur rejet sans traitement. Il ne s’agit plus d’une source directe
d’approvisionnement, mais d’une restitution au réseau hydrologique ou aux nappes, qui constitue un facteur
essentiel de pollution. On peut assimiler & un type de rejet les colatures des réseaux d’irrigation, bien qu’alors la
modification de qualité ne se traduise en général que par une augmentation de salinité. 1l est aisé de chiffrer les
rejets industriels ou autres §’ils sont mesurés. Pour les colatures, il est assez rare que les drains, méme principaux,
fassent I'objet de mesures. Quand il s’agit d’aménagements industriels ou agricoles déja existants, tout se retrouve
dans le réseau hydrographique et on peut espérer que 'exploitation du systéme hydrométrique permetie de réunir
les éléments nécessaires. Si ces rejets sont hypothétiques et font partie du projet, il faudra faire un certain nombre
" d’hypothéses basées sur Pexpérience qu’on peut avoir de projets existants.

2.2. 1LES ORGANES.

Faute de mieux, nous utiliserons 'anglicisme « systéme d’eau» (Water system) pour désigner I’ensemble des
conditions naturelles et artificielles d’un bassin versant, ou d’un groupe de bassins, concernant un aménagement.
On appellera « organe» un élément de structure introduit dans un systéme d’eau en vue d’y remplir une fonetion
spécifique orientée vers la réalisation de I’objectif.

2.2.1. Organes d’accumulation.

L’accumulation de I’eau dans un bassin est assurée naturellement en surface par les lacs, les marais, les étangs,
en sous-sol par les aquiféres (nappes souterraines). I.accumulation de surface peut étre renforcée par la construction
de réservoirs artificiels, on peut également rendre I’accumulation naturelle plus efficace en aménageant par exemple
Vexutoire des lacs. Il est beaucoup plus difficile et moins efficace d’intervenir sur la capacité des réserves souter-
raines ; il existe bien des barrages souterrains et on peut par ailleurs, sans accroitre les possibilités des réservoirs,
augmenter les quantités d’eau disponibles pour le stockage par les techniques de recharge artificielle des nappes,
mais tout ceci est d’un emploi limité et nous n’en ferons pas état.

Le réservoir de surface 4 sortie controlée est obtenu soit en équipant 'exutoire d’un lac, auquel cas il y a géné-
ralement lieu d’en surélever le niveau, soit le plus souvent en construisant un barrage. Du point de vue de I’hydrolo-
gie de 'aménagement, le résultat est le méme et organe est introduit dans le modéle de simulation par les mémes
paramétres, soit :

— la cote maximale qui peut &tre atteinte dans la retenue (HMAX), et le volume emmagasiné qui lui cox-

respond (VMAX) ;

— la cote minimale, en dessous de laguelle on ne peut plus effectuer de prélévement (HMIN), et le volume
correspondant (VMIN) ;

— la cote pour laquelle le volume emmagasiné est nul (HO) ;

— la courbe de correspondance, dite« courbe de remplissage», entre volume emmagasiné et cote du plan d’eau
dans la retenue, représentée dans le modéle par un sous-programme FUNCTION V(H) et son inverse H(V) ;
— les cotes d’alerte éventuelles.

Tous ces paramdtres ne sont pas de la méme nature. A partir du moment ol un site est choisi, la courbe de
remplissage (done HO) est entitrement déterminée par la topographie de la cuvette pour autant que celle-ci ne
subisse pas elle-méme des transformations lors de la réalisation de ’aménagement. La capacité maximale possible
(maximum de HMAX ou YMAX) est en général fixée par le col le plus bas du pourtour de la cuvette. Mais on est
parfois amené a boucher certains cols par des digues ou des barrages secondaires ; le maximum possible peut étre
également fixé par des conditions géologiques (zone karstique trés fissurée, par exemple, pouvaut entrainer des
fuites prohibitives), ou par des contraintes économiques et sociales (inondation d’une ville).

Une autre caractéristique de la cuvette, que nous n’avons pas citée, est la courbe surface-hauteur S(H). En
réalité, c’est du reste par intégration de cette courbe qu’on obtient la courbe de remplissage. La figure 2 monire,
sur un graphique en unités cohérentes, comment varie V par rapport 4 S. La courbe S (H) est intéressante en soi
pour la détermination des volumes évaporés & partir de la retenue, mais en fait on peut se dispenser de I'introduire
par un artifice de programmation.

HO et la courbe de remplissage sont donc entidrement définies par le choix du site. Par contre HMAX et HMIN
sont a la discrétion du projeteur qui peut jouer sur Jeur valeur dans les lixnites :

max. de HMAX > HMAX > HMIN > HO

pour optimiser 'aménagement. Du point de vue structure, HMAX correspond i la hauteur pow laquelle ’évacuateur
commence 3 fonctionner ; HMIN détermine le calage minimal des dispositifs de préléevement de ’eau dans le barrage
en direction des transferts ou des usages.

8 Cah. O.R.S.T.0.M., sér. Hydrol., vol. X, n° 1, 1973



Hydrologie et aménagement des eaux

LCote maximale

HMAX (VMAX)

w
@l a
£la
2%
o>
>l
VIS
20_| 4
VMAX | ./ o
1]
§
151 3 P
.
8lw
W g8
g | 3
10| 2 S P
) ”~
57
-
54 1 -
-
-
-
YMIN T
o - i H cote] du plan d'eau
T T T T 11 f f
0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 1 12 13
| : x|
o z g{
T g ]
Fig. 2. — Caractéristiques d’un réservoir.

Les cotes d’alerte n’entrainent aucune conséquence pour la structure ; elles font partie des consignes et servent
de critéres pour V’application des restrictions. A ce titre, elles peuvent conduire 4 des décisions portant sur des
durées différentes suivant le type de restriction qu’elles représentent. On aura, par exemple, en matiére d’irrigation :

— restriction de mise en culture : 1 an ;
— restriction passagére sur les doses optimales d’irrigation : 1 mois.

Leur variation peut aussi étre utilisée pour optimiser I’aménagement. Dans les aménagements intégrés, les
réservoirs réagissent fortemeunt les uns sur les autres et on utilise plutdt des volumes d’alerte que on compare &
des critéres relatifs 4 la totalité des réserves de I’aménagement ou d’une partie de celui-ci.

Tous les barrages ne créent pas des réservoirs susceptibles de fournir une régularisation sensible sur une durée
de quelque importance (mettons plus d’un mois). Le comportement d’un réservoir dans le modéle dépend en fait
des valeurs respectives du volume d’accumulation et de la demande pendant Pintervalle de temps sur lequel on
travaille (pas de temps du modeéle), étant entendu que ce pas de temps est, dans la mesure du possible, en accord
avee les effets de régularisation qu’on attend pour les usages. C’est ainsi que la méme résexrve pourra étre considérée
comme journalidre dans certains cas, saisonniére ou méme interannuelle dans d’autres. Un barrage qui n’assure
aucune régularisation pour le pas de temps auquel on travaille est dit« aun fil de eau» et on lui donne, suivant sa
fonction, le nom de« prise en riviére», (ou« barrage de prise»), ou celui de« barrage de dérivation», De tels ouvrages
ne peuvent plus 8tre considérés comme des organes d’accumulation.

Bien que ceci se rapporte plutdt a la structure de ’aménagement, il convient de signaler dés & présent I'impor-
tanee de la position d’un barrage dans le plan topologique. Un réservoir est le plus souvent alimenté en totalité
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par le cours d’eau sur lequel son barrage est construit, mais il peut parfois bénéficier d’apports provenant d’autres
parties du bassin. Il peut méme ne recevoir guére que des apports exogénes ; ¢’est de pratique courante dans les
ugines hydroélectriques de pompage destinées 4 fournir de I"énergie de pointe, mais c’est également utilisé pour du
stockage de longue durée dans des aménagements destinés a une simple fourniture.

2.2.2. Organes de transfert.

Le transfert de ’eau est naturellement assuré par le réseau hydrographique. On peut &tre amené, pour la sou-
plesse de 'aménagement ou I’économie du projet, & obliger I'eau 2 passer & un autre endroit. Un transfert peut
amener ’eau d’un point quelconque du systéme d’eau 3 un point également quelconque, appartenant ou non au
systéme d’eau, a exclusion d’une zone d’utilisation. En effet, le modéle de simnlation se borne i traiter la satisfac-
tion de la fourniture a la prise la plus directe dans le systdme d’eau. Les caractéristiques des systémes d’adduction
vers les utilisateurs, et notamment les prix de ces systémes, interviennent au niveau du caleul économique.

Les supports matériels des transferts sont les canaux et les conduites. {Is sont caractérisés par le débit maximal
qu'ils sont capables de transiter : QLIMI, pour le transfert numéroté i dans le plan topologique de ’aménagement.
Un transfert peut étre alimenté par gravité ou par pompage. Dans ce dernier cas, il faut introduire également

la charge totale nécessaire pour assurer le débit maximal de transfert. Pour plus de commodité, ces caractéristiques
sont reportées sur les stations de pompage.

2.2.3. Forages.

L’exploitation des nappes souterraines est un probléme assez complexe en soi, qui met en jeu non seulement
les possibilités de stockage et d’alimentation des nappes, mais aussi les propriétés hydrodynamiques du sol qui
ont une influence directe sur la spécification et les limites des organes d’extraction. Cependant, au niveau de Ven-
semble d’un aménagement mixte mettant en jeu 'utilisation des eaux souterraines, les choses sont beaucoup plus
simples car on suppose que ces problémes sont réglés sur un plan différent, et notamment par des modéles spécifiques.

Autrement dit, on déclare acquis que toutes dispositions ont été prises pour que I’extraction soit aussi intensive
qu’on le désire, quitte 4 réexaminer le probléme avant passage au modile économique, et le seul parametre qui
est introduit dans le modele est Ie volume maximal pouvant étre stocké dans la nappe : VNAPI, i étant le numéro

s

attribué a cette nappe sur le plan topologique.

2.2.4. Stations de pompage.
Elles peuvent éire classées sous trois rubriques :

2.2.4.1. Les siations d’accumulation (hydroélectricité).

Ce sont celles qui utilisent ’énergie excédentaire produite pendant les heures creuses pour accumuler de I'eau
dans des réservoirs situés & un niveau supérieur, afin de turbiner cette eau pendant les heures de pointe. Sur le plan
économique, I'opération correspond & une valorisation de ’énergie. Dans les cenirales modernes de ce type, on
utilise les mémes machines pour pomper et pour produire de 1’énergie : ce sont les turbines-pompes.

Ces dispositifs peuvent difficilement &tre & priori incorporés & un modéle de simulation d’aménagement intégré
pour la recherche de leur eomportement optimal. Ils doivent &tre étudiés & part ou dans un complexe strictement
voué a la production d’énergie électrique. Une fois leurs caractéristiques arrétées, il devient possible d’en tenir
compte dans le modéle général.

2.2.4.2. Les stations de relevage.

Destinées 2 alimenter les transferts, elles puisent 'eau dans les lacs, dans les retenues artificielles, ou méme
directement dans le réseau hydrographique, souvent moyennant ’Taménagement d’une prise en riviére généralement
modeste. Dans un modéle de simulation, une telle station intervient :

— par son débit nominal qui doit &tre égal au débit maximal de Vorgane de transfert (investissement), et
par la charge nominale correspondante ; ' ‘

— par sa consommation d’énergie qui dépend des volumes d’eaun réellement transités et des charges totales
{pertes de charge 4 hauteur de relévement) sous lesquels doit se faire le transit.

Les pertes de charge sont assez bien connues et dépendent uniquement du débit, pour un transfert denné. Par
contre, la charge de relévement est toujours variable dans le temps, et peut ’8ire avec une amplitude suffisante
pour que cette variation doive &tre prise en compte dans le calcul de 'énergie dépensée. Notons au passage que la
prise en compte de cette sorte de pompage correspond a une entrée directe dans le calcul économique ; elle ne peut
étre faite, dans ce cas, que dans le cadre d’une simulation.

2.2.4.3. Les stations d’alimentation.

Ce sont celles qui fournissent les tétes mortes des irrigations par gravité lorsque le point de prélévement est
N : e AT S . p A &7 E: ) e ot
i un niveau inférieur a celui qui est exigé au départ de la téte morte, qui alimentent les cha teaux d’eau ou les réser-
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voirs tampons ou mélangeurs utilisés pour I'alimentation en eau des villes ou a d’autres fins. Elles peuvent ou non
tre incorporées au modeéle, mais c’est généralement préférable ; elles sont alors traitées de la méme facon que les
stations de relevage.

2.2.5. Stations de traitement.

Elles font subir aux fournitures d’eau les modifications physico-chimiques ou biologiques destinées i les rendre
propres a 1'usage auquel on les destine. Il s’agit donc d’un traitement avant usage. Un cas particulier est celui du
traitement de I’eau de mer, généralement réservé i la consommation d’ean potable,

Du point de vue du modéle de simulation elles sont caractérisées par leur capacité de production : QLIMTi.

2.2.6. Stations d’épuration.

Elles traitent I’eau aprés usage, ou tout au moins aprés un premier usage, en vue de :
— maintenir la pollution au-dessous d’une limite fixée par I’ Administration,
— la rendre apte 4 un nouvel usage.

Dans le premier cas, 'eau sort du systéme étudié et la plupart du temps il n’est pas nécessaire d’incorporer
la station dans le modéle.

Dans le second cas, les rejets traités peuvent étre soit reconduits dans le réseau hydrographique naturel, soit
. 3 as, ] 5 P ,
dirigés sur un réservoir pour accumulation et/ou pour mélange.

Du point de vue du modéle de simulation, ces stations sont caractérisées par leur capacité de production QLIMEi,

2.2.7. Centrales hydroélectriques.

Etant donné leur importance et leur complexité toute particuliére, elles sont souvent traitées a part. Mais
elles peuvent trés hien intervenir dans un aménagement intégré dont il leur arrive de modifier de fagon importante
le mode de fonctionnement, notamment en introduisant des contraintes particuliéres. Elles peuvent également
constituer i elles seules des ensembles susceptibles du traitement général des systdmes d’ean.

En tant qu’élément d’un systéme, I’originalité de la centrale hydroélectrique est qu’elle ne consomme pas d’eau,
mais n’utilise que son énergie potentielle qu’elle convertit en énergie électrique. Contrairement, par exemple, aux
demandes des irrigations ou de I’alimentation en eau urbaine, sa fourniture ne se traduit pas par des volumes d’eau
enlevés au systéme, ni par des rejets pollués, mais par une production d’énergie. L e contrdle de Pefficacité portera
done sur les résultats statistiques d’une chronigque d’énergies et non de volumes fournis (deseription statistique
des résuliats indiquée sur la figure 1).

®]
§ RESTMA
-l —— —— —~RESTMI
5 RESTMA T~ T —
———
1Y _ ¢RESTMI
Haute chute Moyenne chute
HMAX
r RESTMA

RESTMI

Basse chute

Fig. 3.
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Une conséquence directe en est que la charge disponible A chaque instant pour le turbinage est aussi importante
que le débit (ou volumes par pas de temps dans I'utilisation d*an modéle). Si cette charge peut étre considérée
comme constante, ce qui est généralement le cas pour une centrale de haute chute, ou de moyenne chute i faible
marnage, le probléme est évidemment trés simplifié. Autrement, il convient d’étudier chaque cas particulier.

Du point de vue du modéle, les centrales hydroélectriques se classeront done sous le double aspect de I'impor-
tance de la chute et de sa variation, et de I'importance de la réserve. Les indications que nous donnons ci-aprés
se rapportent & des exemples qui n’ont pas la prétention de recouvrir tous les cas possibles. On se rapportera aux
schémas de la figure 3.

2.2.7.1. Hautes chutes.

Sl s’agit d’un aménagement au fil de I'eau, la variation du plan d’eau amont est absolument insignifiante
devant la chute totale ; le rapport reste toujours faible dans le cas d’an réservoir, méme si le marnage dans la retenue
est important. Il en est de méme de la variation de la cote de restitution.

On peut done définir une chute moyenne CHUMO dont la prise en compte est suffisante pour les calculs de
productibles dans le cadre de la simulation. On calcule généralement la puissance fournie en adoptant un rendement
moyen suivant la formule W = 8 Q H, ot W est exprimé en KW, Q en m3/s et H en m.

2.2.1.2. Moyennes chutes.

Si le marnage amont est faible et si la cote de la restitution ne varie pas trop, par rapport a la chute totale,
on est ramené au cas précédent. Sinon, il faut tenir compte de ces variations. On se placera d’abord dans le cas
d’une réserve importante pour laquelle la variation de la cote dans la retenue pendant 'intervalle de temps de calcul
est faible. Le niveau dans la retenue au début de cet intervalle est connu, généralement par application de la
fonction inverse H(V).

La cote de restitution & un moment donné peut dépendre de plusieurs facteurs. Si la loi hauteur-débit au droit
de la restitution est univoque, ceite cote est entidrement déterminée par la connaissance du débit turbiné. Si cette
loi n’est pas univoque, il faut introduire a I’aval du barrage une chronique de hauteurs coincidant avec la période
sur laquelle porte la simulation ; on est alors pratiquement obligé de faire celle-ci & partir de chroniques historiques.
On peut avoir quelques probléemes avec le pas de temps du modéle, surtout si la cote aval est commandée par un
élément extérieur au systéme d’eau, donc & priori non régularisé.

2.2.7.3. Basses chutes.

On retrouve, amplifiée, Pinfluence de la variation des plans d’eau, aval toujours et amont parfois. On peut donce
dire que cette influence devient alors la régle. Quand on veut utiliser un effet de réservoir, on doit nécessairement
consentir une variation du plan d’eau amont qui est régie par le bilan du réservoir et par la courbe de remplissage.
C’est relativement rare et, dans ce genre d’aménagement, on a presque toujours intérét a maintenir la cote amont
le plus haut possible.

Le débit qui passe a 1’aval, soit aprés aveir 6té turbiné, soit par Pévacuateur, définit la cote aval, dans la mesure
ot la loi hauteur-débit est univoque. Lorsqu’il augmente, la cote aval augmente aussi et, la cote amont restant 3
peu prés constante, la charge diminue. A la limite, on peut trés bien avoir, pour un débit donné, une charge nulle ;
c’est le cas par exemple des barrages & hausses mobiles, ou 2 aigunilles, qu'on efface complétement pour laisser
passer une crue.

Pour un tel type d’ouvrage, on peut donc dire que la puissance k Q H tend a s’annuler lorsque le débit  tend
vers zéro, alors que, le niveau amont étant maintenu constant, la charge H est maximale ; lorsque Q croit, la puis-
sance croit, bien que H décroisse, passe par un maximum puis décroit jusqu’d zéro pour une valeur nulle de H
(méme niveau & 'amont et 4 Iaval). La figure 4 monire comment les choses se passeraient, si le rendement des
turbines était constant et si on pouvait admettre la formule moyenne W = 8 Q H, pour une loi aval hauteur-
débit Q(H) donnée, et si les groupes pouvaient débiter sans limite. Les graphiques sont tracés en unités cohérentes ;
la puissance correspondant au point M est égale 4 la valeur de la surface hachurée ; la courbe de puissance est tracée
en trait plein sur le graphique (b).

En réalité, le rendement des groupes pour un tel type de fonctionnement n’est jamais constant ; il décroit
a partir de sa valeur optimale a la fois quand le débit diminue et quand la charge diminue. Les groupes décrochent
avant que le débit soit nul ou avant que la charge soit nulle. D’autre part, un groupe ne peut pas débiter plus que ne
le permet sa loi de pleine ouverture, qui est d’allure parabolique en fonction de la charge disponible, Il résulte de
la combinaison de tous ces facteurs que la courbe de puissance aura plutét I’allure de la courbe en tireté tracé sur

le graphique (b).
2.2.7.4. Cas particulier des centrales au fil de ’eau.

Une telle cenirale n’a pas de régularisation propre. Si elle ne bénéficie pas de I'influence de réservoirs sitnés dans
son bassin d’alimentation, elle «encaisse» toutes les fluctuations du régime naturel du cours d’eau, ce qui risque de
poser des problémes pour le choix du pas de temps du modéle. La question sera examinée plus en détail par la suite.
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2.2.8. Digues de protection.

1l s’agit d’aménagements structuraux a cavactére local destinés & protéger des objectifs bien définis :

— localités,

— zones industrielles,

~— plaines de culture,
lorsque ces objectifs sont menacés par les inondations. Les objectifs peuvent étre actuels ou futurs, lorsqu’ils sont
4 créer par le plan d’aménagement en cours lui-méme.

Les digues interviennent principalement dans 'aménagement des lits majeurs. Elles peuvent avoir une influence
sur I’écoulement dans le réseau hydrographique, notamment en limitant la capacité d’emmagasinement de ce réseau.
Elles sont rarement introduites dans un modeéle d’utilisation des eaux, mais font plutdt "objet d’études particuliéres,
soit a partir d’études statistiques concernant les inondations, soit en étant incorporées & un modéle de dynamique
fluviale.

2.2.9. Réservoirs latéraux d’amortissement.

Parfois appelés « polders» a cause d’une certaine ressemblance structurale avec les véritables polders, ces
réservoirs, construits dans les lits majeurs au moyen de levées de terre, sont destinés 4 écréter les crues. La figure 5
montre le principe du fonctionnement.

Dans sa conception la plus simple, un tel polder est constitué par un réservoir pourvu i I’amont d’un seuil
déversant calé & la cote HD et, & I’aval, d’un exutoire muni d’un dispoesitif de fermeture (vidange).

On désigne par H la hauteur dans la riviere au-dessus du point pour lequel le débit est nul. La loi hauteur-
débit est représentée sur le graphique (a) par la courbe QR(H). Sur le graphique (b) on a tracé en trait plein un
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Fig. 5.

hydrogramme de crue naturelle. Quand le débit, lors de la phase ascendante de la crue, atteint la valeur qui cor-
respond, sur la courbe QR(H), 4 la cote HD, le seuil déversant commence 4 débiter suivant une loi QD(H-HD)
représentée en irait mixte sur (a), et le débit a ’'aval du polder n’est plus égal qu’a QR-QD.

Soit un point M sur I’hydrogramme naturel. On le rappelle en P sur la courbe QR(H) d’oi le débit déversé
mm’. Pour obtenir Ie point M’ de ’hydrogramme transformé, il suffit de porter MM’ = mm'. Si rien ne contrarie
1a loi de déversement, lorsque le débit dans la riviére est revenu & la valeur QR(HD) le volume emmagasiné dans le
polder est égal a la partie hachurée du graphique (b) ; il convient alors de commencer 4 ’évacuer ; le maximum de
a crue s’est trouvé abaissé de S a §,

Ceci suppose que Je volume du polder soit au moins égal, sinon supérieur, au volume hachuré. Supposons, en
simplifiant un peu, que le polder soit plein lorsqu’on arrive au point ¢’ de I’hydrogramme amorti ; I’amortissement
ne jouant plus, on va se retrouver subitement au point ¢ de I'hydrogramme naturel et 'aménagement n’aura
pratiquement servi a rien.

Ceci est un danger de "amortissement par réservoir latéral ; Ia protection cesse brutalement lorsque le réservoir
est plein ; il faut donc étre bien sir du volume a lui donner et avoir par conséquent une bhonne connaissance de
Phydrogramme de la crue maximale probable. On peut améliorer I’efficacité du procédé en dotant le seuil déversant
d’un sysiéme de vanne ; avec une ouverture progressive des vannes, on peut obtenir, au mieux, ’économie de volume
indiquée en grisé sur le graphique (b). Il n’est du reste pas nécessaire que le remplissage se prolonge jusqu’én A’
11 suffit en fait qu’il dure jusqu’au point d’ de ’hydrogramme transformé, tel que le débit au point d correspondant
de I’hydrogramme naturel soit égal au débit maximal de ’hydrogramme transformsé.

Le volume nécessaire pour le réservoir n’est plus égal alors qu’a la surface MS’d'dSM. On peut gagner encore
sur ce volume en opérant, 3 partir du maximum, une fermeture progressive des vannes de telle manitre que le débit
de la riviére reste constant entre S’ et d. Le volume nécessaire n’est plus égal qu’a la surface MS'dSM, ce qui est trés
inférieur a la surface AS'A‘SA dont on était parti.

2.3. LES AIRES D'UTILISATION.

Nous donnons ici quelques indications sommaires sur les différents aspects de 'utilisation de I’eau, qui finale-
ment déterminent les caractéristiques de la demande.

2.3.1. Zone urbaine d’habitation.

Elle est essentiellement consommatrice d’eaux ménageres et d’eaux pour la voirie. On a pratiquement partout
renoncé a établir des réseaux de distribution distincts suivant les différents besoins ménagers : eau potable et eau
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non potable. Les eaux de voirie sont trés peu exigeantes sur le plan de la qualité ; on leur demande seulement de ne
pas étre trop sales et de conserver bonne allure dans les bassins publics. Les piscines fonctionnent généralement
en circuit fermé, assurant le recyclage de leurs eaux. Il est toutefois assez rare que les distributions urbaines offrent
plusieurs qualités d’eau, et on peut souvent considérer ces fournitures comme de eau potable.

2.3.2. Zone industrielle.

Elle se compose d’usines de toutes sortes, qui peuvent soit consommer de I’eau, soit ’utiliser pour évacuer des
déchets, soit utiliser ses propriétés physiques (refroidissement). Les qualités exigées sont trés variées.

2.3.3. Périmétre d’irrigation.

C’est une aire agricole que l'on peut irriguer & partir d’un point denné. Certains peuvent toutefois dépendre
de plusieurs sources d’approvisionnement, ce qui complique pas mal les consignes de gestion mais augmente beau-
coup les possibilités de Paménagement, tant sur le plan de la qualité que sur celui de la quantité. L’outil est essen-
tiellement le réseau d'irrigation, souvent complété par un réseau de drainage.

2.3.4. Réseau de distribution électrique.

La distribution d’électricité puise ses sources dans la production hydro-électrique, mais aussi thermique
(classique ou nuecléaire). La maniére dont sont combinés ces types de production, notamment 'inter-connexion,
peut avoir une incidence importante sur la gestion d’un systéme d’eau comportant des centrales hydro-électriques,
suivant que, du point de vue de ce systéme, il s’agit ou non d’un objectif prioritaire.

La distribution se fait pratiquement toujours d plusieurs niveaux (conmsommation privée, industrielle...),
correspondant en général a différentes qualités de livraison (tension par exemple).

2.3.5. Aire de récréation.

11 s’agit surtout des plans d’eau destinés aux différentes récréations aquatiques (péche, ski nautique, naviga-
tion de plaisance...). Ge n’est pas une utilisation directement consommatrice, bien qu’elle intervienne dans
le bilan d’eau par U’évaporation, mais elle peut étre polluante, quoiqu’a un faible degré. Si elle est considérée
comme prioritaire dans un aménagement intégré, elle peut imposer des contraintes qui doivent &tre prises en
compte dans les modéles de simulation (maintien d’un niveau minimal dans un lac ou un réservoir artificiel par
exemple).

2.3.6. Navigation.

Les possibilités de navigation fluviale sont conditionnées principalement par des profondeurs minimales a
Tespecter en certains points critiques du chenal, correspondant au maintien de débits limites dépendant des carac-
téristiques de la flotte. A ce titre, la navigation peut dans certains cas avoir une influence sur la gestion des réser-
voirs. Si elle est considérée comme prioritaire, elle entraine les mémes conséquences que n’importe quel débit
réservé,

2.3.7. Débits réservés.

On appelle ainsi :

~— Soit des débits minimaux dans la riviére a respecter de fagon quasi absolue, par exemple pour la navigation
ou pour des considérations sanitaires ;

— Soit des droits d’eau traditionnels qu’on est tenu de respecter lors de la mise en place d’un nouvel amé-
nagement,

2.3.8. Les rejets.

La plupart des aires d’utilisation, méme consomimatrices, ne consomment pas en réalité toute 'eau qu’elles
prélévent. Elles en restituent une partie parfois importante et souvent en mauvais état (pollution). Nous en citerons
quelques exemples :

~— eaux urbaines : égouts,
~— irrigations : colatures,
— eaux industrielles : effluents industriels.

Les rejets peuvent se faire & ’extérieur du systéme d’eau, auquel cas ils n’ont rien a faire dans le modéle de
simulation, ol a intérieur : il est préférable d’en tenir compte dans la mesure ot on posséde des données numériques
sur les débits et la qualité de ces rejets.
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3. CARACTERISTIQUES DES DEMANDES.

L'utilisateur demande et 'aménagement fournit. Tout le probléme de V'optimisation des aménagements
consiste A faire coincider la fourniture avec la demande, compte tenu des contraintes imposées par

-— la quantité et la qualité des ressources en eau,

— les possibilités techniques de réalisation des organes (réservoirs notamment),
de la fagon la plus économique possible.

La description de ce que nous appelons les caractéristiques de la demande comporte des termes généraux,
communs 3 tous les types de demandes, et des termes spécifiques.

3.1. LES EXIGENCES DES DEMANDES ET LEUR SATISFACTION.

Une demande est la traduction d’un besein ; elle s’exprime donc physiquement par une certaine quantité
et une certaine qualité de produit fini. Pour un consommateur, par exemple, c’est le 1égume qu’il trouve sur le mar-
ché, la boite de lait concentré, 'ean chaude qu’il trouve dans sa baignoire, le poste de télévision... Du point de vue
de Paménagement d’un systéme d’eau, le produit sera considéré comme fini quand il sortira de ce systéme, aprés en
avoir épuisé les possibilités :

~— sous forme de quantités d’eau d’une-certaine qualité (a),

— sous forme d’une quantité d’énergie (b).

On a vu en effet que la production de ’énergie est une composante du débit et de la charge, facteur lié aux
caractéristiques de I’organe et donc interne au systéme d’eau. Il n’est donc pas possible d’exprimer dans tous les
cas une telle production en termes de quantités d’eau.

On appellera« simple demande», une demande du type (a), a laquelle sera associée la notion de « simple four-
niture», et « demande d’énergiex, une demande du type (b), 4 laguelle sera associée la notion de « fourniture
d’énergien,

3.1.1. Quaniié.

Les exigences de la demande en quantité sont généralement modulées au cours de I’année, on dit alors que
la demande est saisonnée. 3i on travaille au pas de temps mensuel, par exemple, la demande va éire exprimée par
un vectear D(M), M variant de 1 4 12. On peut méme avoir une modulation périodique interannuelle, auquel cas
la demande s’exprimera de fagon générale par une matrice D(JAN,M), JAN variant de 1 & NP, nombre d’années
de la période.

Au cours de la simulation, pendant I’exécution d*une boucle correspondant & un intervalle égal au pas de
temps (voir 4.), mensuel par exemple, la demande D en un point donné du plan topologique est extraite du vecteur
D(M), ou de la matrice D(JAN,M). L’application du modéle aux données hydrologiques du mois, compte tenu de
V’état du systéme au début du méme intervalle de temps, montre &’il est possible ou non d’assurer une fourniture F
égale & D. Si ¢’est possible, la demande est satisfaite. Sinon, il y a

DEFAILLANGE.

Dans ce cas, on cherche quelle est la valeur maximale possible de F et on calcule le

DEFICIT

qui est égal & D-F. Autrement dit, les défaillances se comptent et les déficits se mesurent, et se totalisent, dans la
méme unité que la demande.

Pour certaines demandes, il est possible d’introduire la notion de RESTRICTION, c’est-a-dire qu’on peut
admettre que la demande nominale subisse un certain abattement sans que le risque encouru par le défaut de produit
fini justifie 'application d’une clause de défaillance. Dans ce cas, si la demande « restreinte» peut éire satisfaite,
on ne comptabilise ni défaillance ni déficit, mais on enregistre le degré de restriction qui a normalement une réper-
cussion sur la qualité et/ou la quantité du produit fini« au consommatenr».

Dans certains cas, la défaillance peut avoir des conséquences importantes et correspondre en quelque sorte &
une rupture de contrat. Il importe done d’étudier avec soin la distribution statistique des défaillances aux différentes
aires d’utilisation du systéme d’eau; c’est, en fait, les résultats de cette étude qui sont dirigés vers le modéle
économique.

Dans d’autres cas, les déficits sont plus intéressants que les défaillances, notamment lorsque la fourniture du
produit fini peut étre assurée ou complétée par des moyens extérieurs au systéme, ou lorsque la satisfaction de la
demande admet des paliers. C’est presque toujours le cas des fournitures d’énergie.
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3.1.2. Qualite.

Une demande peut ou non avoir des exigences de qualité :
— chimique,

-— physique,

— biologique.

La qualité chimique se rapporte & la teneur en corps dissous et & leur nature. On assimile souvent a ce type
de qualité, celle qui résulte de la présence de corps en suspension (dits parfois sédiments par abus de langage). La
qualité physique se référe surtout a la température de I’eau, parfois sa résistivité (plutét utilisée pour la détermina-
tion de la teneur en corps dissous) ; le pH est généralement considéré comme une propriété physico-chimique. Les
parameétres de qualité biologique sont plus complexes ; ils concernent bien sfir les teneurs en bactéries ou autres
micro-organismes, mais aussi des propriétés chimico-biologiques telles que le potentiel d’auto-réduction ou la
demande biologique en oxygene.

Le contréle de la qualité se fait par I'intermédiaire d’un CRITERE de qualité établi suivant la nature de la
demande et calculable namériquement & partir des données disponibles. Une méme demande peut admettre plusieurs
critéres relatifs & une ou plusieurs qualités. L’exigence de la demande est définie par des valeurs limites (inférieures
ou supérieures) de ces critéres. C’est la comparaison des eritéres & ces valeurs limites qui détermine I’acceptation
ou le rejet de la fourniture. Quand il y a rejet, on dit qu'il y a défaillance de qualité.

Un modéle peut se comporter de plusieurs fagons vis-a-vis de la qualité, reproduisant ainsi le mode de gestion
envisagé. Il pent se borner & « constater», et & enregistrer les défaillances. Il peut aussi, lorsque les critéres de
qualité ne sont pas satisfaits, chercher s’il n’y a pas moyen, notamment par des mélanges d’eaux de sources diffé-
rentes, d’amener la fourniture & un niveau de qualité satisfaisant. Dans le premier cas, on dira qu’il est STATIQUE,
dans le second cas qu’il est DYNAMIQUE, du point de vue de la qualité.

3.2. DEMANDES EN EAU POTABLE.

Dans un aménagement intégré, elles ont généralement la priorité n° 1. Cependant, compte tenu des exigences
de qualité, elles ont souvent leurs propres sources d’approvisionnement et on ne fait appel & des mélanges de prove-
nance douteuse que lorsque ces sources sont insuffisantes. En fait, comme on I’a déja indiqué, on ne distingue pas,
dans la distribution, les eaux potables des eaux destinées a des usages ménagers moins exigeants.

C’est donc ’ensemble de la distribution dite « urbaine» qui devra :
— ne tolérer ni défaillance ni restriction,
— souscrire aux critéres de qualité de 1’eau potable.

Ces critéres portent a la fois sur la qualité biologique (surtout bactériologique) et sur la qualité chimique. Ce
sont eux qui définissent une eau « potable», ¢’est-a-dire non dangereuse pour organisme. Du point de vue bacté-
riologique, une telle eau ne doit contenir aucun germe pathogéne, du point de vue chimique, aucun toxique. Des
corps dissous non toxiques & priori sont néanmoins désagréables ou méme plus ou moins dangereux & la longue
pour ’organisme. C’est le cas de ce qu’on appelle globalement la salinité. Cette salinité doit rester au-dessous d’un
ceriain taux, d’ailleurs trés variable suivant les habitudes et suivant les pays.

I1 est de plus souhaitable qu’une eau potable soit « buvable», c’est-a-dire que les usagers puissent la boire
sinon avec plaisir, du moins sans déplaisir. Cette notion se rapporte a ce qu’on appelle les propriétés organoleptiques
de ’eau, pas toujours bien traitées dans les distributions.

Lorsqu’on fait appel & plusieurs sources de qualités différentes, on a intérét i ne mélanger les eaux qu’aprés
traitement de celles qui sont jugées inaptes. Supposons par exemple qu’on fasse appel aux sources suivantes ;

A — Barrage-réservoir contenant une eau non potable ;
B — Barrage-réservoir alimenté en eau pure de trés bonne qualité ;
¢ — Eau de mer.

A et B peuvent ou non passer par un réservoir tampon RT & I'amont du traitement. La distribution de 1’eau
potable part d’un chiteau d’eau RD.

C posséde sa propre usine de traitement d’eau de mer qu’on connectera directement sur RD. Une autre usine
de traitement ST doit étre installée a 'amont de RD. Les eaux de A doivent passer obligatoirement par ST et
peuvent & certains moments &tre dirigées sur RT. Celles de B peuvent étre dirigées sur RD, mais on peut aussi
étre amené, en certaines périodes d’excédent de B, a diriger ses eaux potables sur RT ot elles se mélangent aux
de A, perdant ainsi leurs qualités de potabilité ; les eaux de RT doivent passer par ST.
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3.3. DEMANDE EN EAU INDUSTRIELLE.

Du point de vue quantité, les conditions sont en général aussi irés strictes, Ceci dit, 4 I'impossible nul n’est
tenu... et les contrats de fourniture doivent comporter souvent quelques clauses de restrictions. La demande indus-
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physico-chimiques ou bactériologiques (industries alimentaires).

Les rejets industriels sont partiellement actifs en matiére de pollution, soit par le traitement de la matiére
premiére elle-méme (lavage, etc.), soit par les adjuvants chimiques nécessaires & ce traitement, soit par la modifi-
cation qu'ils apportent & la qualité physique de 'eau (augmentation de la température par exemple).

La prise en compte de ces considérations peut entrainer une action restrictive sur I'utilisation des eaux et donc
avoir une influence sur le modéle correspondant.

cdté nar le hesoin en eau des nlantes ﬂe 1a cul

Les exigences de la demande asricole sont fixédes d’un

au stade de croissance ol elles en sont au moment de Dintervalle de temps considéré, d’un autre co1é par ’éta
des précipitations au méme moment. On sait que le besoin maxunal d’un couvert végé étal a lieu lorsqu il est & son

11 A niastp Y :
maximum de prospérité, et qu’il est alors pratiquement égal 4 ’évaporation potentielle (ETP), dépendant unique-
ment de facteurs climatiques (tension de vapeur, état de turbulence de I’air).

Suivant 1état de eroissance. le besoin en eau de la plante (de la culture) pour son &panouissement maximal se
ouivant 1 iar a Croissancd, 1€ OC501in &1 cau ad 1a t”“ € (€ 1a Cuacur IJU S0 Cpandouissement maximas: sé
traduit par I’évapotranspiration maximale (ETM). La demande maximale en 1rr1gat10n est généralement définie

par les agronomes comme :
ETM — Précipitation.

Ces deux facteurs étant saisonnés, le besoin en eau I’est aussi. La variation saisonniére d’ETM et sa valeur
annuelle dépendent aussi du type de culture et souvent des méthodes culturales appliquées. Les valeurs 3 prendre
en compte sont fournies eén principe par les stations agronomiques.

T oz wralonirs das demandes devraient done fanir comnite de tous ceg factenrs. ne gus condmirait antre sitras &
LiTD ValTulo UTD ULILIAQIIUUD WU VIALAVILL uvlilv vl vwo 1![;\/ Uv cuvun vue La\/b\/u De LT \1“1 VUillUULLQLL TLILLY AuLilTd «
introduire dans le modéle des chroniques de pluies se rapportant a la mé ,pérlode que celle dont on peut disposer

pour les débits. Il est plus simple, et souvent suffisant, d’adopter une répartition saisonniére & partir des plmes
moyennes mensuelles de la région considérée. Si on envisage une rotation d’assolement, on aura également une
variation interannuelle périodique de la demande, ce qui veut dire que celle-ci sera représentée par une matrice

D (JAN, M) et non par un vecteur D (}M).

Le besoin en eau n’est pas une donnée absolue, en ce sens que les fournitures qui sont chargées de le satisfaire
peuvent subir des abattements sans que la production agricole soit gravement compromise. On admet généralement
que les doses d’irrigation optimales peuvent étre réduites en moyenne de 209, sans autre conséquence qu’une baisse

de rendement variable suivant les cultures. Une autre souplesse est donnée par la décision de « mise en culture»
an déhut de la cammnaone aericole : une restriction neut étre annoriée en considération des réserves disponibles

début de la campagne agricole ; une restriction peut étr ride considération des réserves disponibles
3 ce moment dans le s;stem%. Une restriction de ce type ne pelitr étre appliquée, bien entendu, qu’a des cultures
annuelles ; lorsque de tels problémes risquent de se¢ poser, il y a lieu de regarder de prés la part des cultures pérennes
dans le « crops pattern» du périmétre étudié.

Du pomt de vue de la quahte, 1es preoccupatmns dominantes se rapportent a la salinité totale des eaux, mais
PE‘HT(‘:nL faire aussi état de la IéPcu tition de cette salinité entre chlorures et sulfates. yuant ala concentration,
deux critéres peuvent intervenir pour caractériser I'acceptabilité : la salure instantanée (a Péchelle du pas de temps
du modéle) et surtout la salure moyenne cumulée qui est souvent plus lmportante En effet, une persistance de salure
un peu supérieure a la tolérance moyenne est plus génante pour la culiure qu'un apport de sel massif mais sans
lendemain. Il faut enfin ajouter que les données sur la salinité sont, dans la pratique, en grande partie extrapolées
et qu'une valeur isolée n’a souvent pas grande signification. Il conviendra done de se montrer prudent dans Pinter-
prétation des défaillances en ce domaine.

On doit encore signaler qu’il peut se produire dans les réservoirs des effets de sursalure dus a 'effritement des
rives sous ’effet des vagues, par exemple en terrain triasique. Il existe des formules, dont on peut mettre en doute
Pexactitude, permettant d’introduire dans le modeéle I"influence de ce phénomeéne.
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Les eaux prélevées pour Pirrigation ne sont pas toutes consommées effectivement, une partie retourne au réseau
hydrographique, d’autant plus rapidement que le terrain est mieux drainé. La récupération de ces retours (cola-
tures) n’est pas trés importante en ce qui concerne les volumes d’eau disponibles pour I’aval. Par contre, ’effet
de reconcentration en sel qui les accompagne peut modifier de fagon non négligeable la qualité des eaux aval.

3.5. DEMANDES EN ENERGIE HYDRO-ELECTRIQUE.

Les problémes sont tris différents suivant que tout approvisionnement est basé sur la production hydraulique,
qu’il y a interconnexion, surtout si celle-ci comporte de la production thermique, suivant la destination de la four-
niture et suivant la priorité accordée a cette catégorie de production.

Le cas le plus simple, lorsqu’il s’agit d’un aménagement intégré, est probablement celui dans lequel 1a produc-
tion de ’énergie est considérée comme un sous-produit. On profite de ’existence d’une chute sur le trajet d’un débit
utilisé & d’autres fins pour installer des turbines ; le modéle se contente de calculer les énergies produites et de les
comptabiliser, compte tenu d’une éventuelle variation de la chute. Le caleul économique concernant la partie hydro-
électrique de 'aménagement est alors pratiquement indépendant du modéle de simulation. Bien entendu, un tel
systéme n’est possible que dans un réseau inter-connecté, notamment quand celui-ci comporte une part importante
de thermique.

Un autre cas extréme est celui olt 'aménagement hydro-électrique alimente un secteur totalement indépendant.
Cela ne se congoit guére que si la production d’énergie est le seul objectif, oil tout au moins un objectif absolument
prioritaire. La demande est alors aussi bien définie qu’il est possible en la matiére. Mais les moyens de la satisfaire
seront d’autant plus réduits que les possibilités de régularisation intrinséque de ’aménagement seront plus faibles.
En fait, pour admettre quun tel aménagement puisse &tre au fil de Peau, il faut soit que le régime hydrologique
soit particulitrement régulier, soit que la demande soit minime par rapport au potentiel énergétique.

La variété des combinaisons possibles entre les types de demandes et les caractéristiques des aménagements
ayant une influence sur la maniére dont elle peut étre satisfaite, rendrait fastidieux un inventaire a peu prés complet
de tous les « cas» que constituent ces combinaisons. C’est pourquoi on s’est contenté de regrouper sur la figure 6
leurs éléments constitutifs, en indiquant simplement les liaisons possibles entre eux. Pour faciliter ’établissement

Nature de
[aménagement
inter—
connexion|
Non
L Intégré
intégré
Ban';Fes
lAu droit}\ ) | iples
B . Non
Réservair reservoir
Non
au_droit
Avec Sans
pompage pompage Influence
de la chute
Haute Basse et
moyenne
chute chute
Non influence
de lachute
Demande
A pui
Saisonnée puissance
constante
Fig. 6. — Eléments d’un aménagement hydroélectrique.
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du schéma, on a admis une certaine hiérarchie dans les possibilités naturelles ou les options ; soit, par niveaux
décroissants :

— structure régionale (intégré ou isolé),

— possibilités de stockage (réservoir ou non},

— importance de la chute disponible.

L’intégration régionale peut se faire sur le plan hydraulique, soit par des barrages en cascade, soit par des
transferts artificiels. Elle peut aussi se réaliser au niveau de la production d’énergie, par Pinterconnexion. Il n’y a
pas incompatibilité entre les deux systémes qui peuvent étre utilisés simultanément ; c¢’est ce qui est indiqué sur
le schéma par un trait interrompu.

Un réservoir peut &tre solidaire du barrage de prise (on dit« au droit») soit situé dans une autre partie du bassin,
al’amont du barrage de prise ou relié & lui par un transfert artificiel. Si le réservoir est« non au droit» de la prise,
il peut étre rempli, au moins particllement, par pompage. Il peut y avoir a la fois un réservoir« au droit» et un ou
plusieurs barrages « non au droit» ; 1a encore il n’y a donc pas incompatibilité.

Le schéma et les commentaires qui précédent sortent un peu du cadre de ce paragraphe, mais il est difficile
de parler de la satisfaction de la demande hydro-électrique sans donner un minimum de précision sur I’élaboration
du systéme. C’est ainsi que la définition générale qui a été donnée pour les défaillances et les déficits peut se compli-
quer dans le cas d’ouvrages de basse chute. Rappelons que la puissance produite se calcule souvent par la formule
simplifiée W = 8 QH. Sila demande est une puissance constante W, il y a deux fagons de ne pas réaliser le contrat,
c’est-a-dire de ne pas pouvoir obtenir W > W, : par insuffisance du débit (Q), ou par insuffisance de la chute (H)
(veir § 2.2.7.3.). Comme H sera d’autant plus faible que Q est grand, on pourra parler de

DEFAILLANCES (ou DEFICITS) de BASSES EAUX,
DEFAILLANCES (ou DEFICITS) de HAUTES EAUX,

ce qui est évidemment bien particulier aux aménagements hydro-électriques. Nous donnons dans ’annexe A un
exemple assez caractéristique.

et de
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4. CONSTRUCTION D’UN MODELE DE SIMULATION.

4.1. PREANALYSE DU SYSTEME.

Il est rare qu’au début de la construction d’un modéle d’aménagement des eaux on ait en main tous les éléments
de sa réalisation, sans parler bien entendu des données hydrologiques qui serviront 3 le faire fonctionner. Il est
done presque inévitable qu’un tel modéle donne lieu & de nombreux tAdtonnements et se réalise finalement en plu-
sieurs phases. On doit cependant, dés le début, essayer de ne pas taper trop a ¢8té et le meilleur moyen est encore
d’élargir au maximum la cible, tout en s’efforgant de rester dans des limites raisonnables.

La régle d’or du modéliste doit étre en effet qu'il est plus facile, une fois le modéle de simulation établi, '8 ter
que de rajouter ; qu’il n’est pas tellement plus onéreux, dans la conception originale de Paménagement, d’ajouter
quelques éléments de production ou quelques aires d™utilisation. Il est assez facile de prévoir, dans la programmation,
des moyens simples de neutraliser les uns ou les autres suivant les solutions finalement retenues, ou méme d’alléger
le programme par des retouches sans conséquence sur son fonctionnement général. .

Il faut donc au départ bien s’entendre avec le maitre de I’ceuvre et ses consultants en tous genres, bureaux
d’études de génie civil, d’aménagements agricoles, d’économie, etc., ne pas lésiner sur les réunions, et attendre tou-
jours un peu, avant de passer a la réalisation, que de nouvelles suggestions aient vu le jour. Cela s’appelle « miirir
le projet». Lorsque le projet est miéir, on doit normalement é&tre capable de localiser :

— toutes les aires d’utilisation possibles sur le plan agricole (périmétres d’irrigation) ;

— toutes les utilisations industrielles,

— toutes les utilisations en eau potable,

— tous les réservoirs raisonnablement envisageables,

— tous les points de prélévements,

— les autres sources d’eau éventuelles,

— si la production d’électricité a une influence sur la gestion des eaux, la position des centrales,

— le tracé de tous les transferts artificiels.

Par contre, il n’est pas indispensable pour démarrer le modéle de connaitre exactement

— la position des stations de pompage,

— les caractéristiques des usines hydro-électriques,

— les caractéristiques des réservoirs,

— d’une fagon générale les paramétres des différents organes.

Bien entendu, ces derniers éléments devront é&tre préparés pendant les premiéres phases de la construction
du modéle, et il faut en avoir au moins une idée pour la préparation du schéma. Il faut dire aussi que, la plupart du
temps, le modéle ne s’exercera pas sur un terrain vierge et que des études partielles ’ont souvent précédsé, sur les-
quelles on s’appuiera largement pour éliminer d’emblée un certain nombre d’organes manifestement anti-écono-
miques ; il convient toutefois de rester prudent en la matiére, car les résultats de la simulation réhabilitent parfois,
quoique assez rarement, des solutions qui avaient été écartées a priori. Quelques-unes des méthodes simplifiées,
utilisées souvent avec fruit lors de la prospection des sites, sont exposées sommairement dans ’annexe B.

4.2, DECOUPAGE GEOGRAPHIQUE, UNITE HYDRAULIQUE.

Prenons le systéme hydrologique cartographié sur la figure 7. Il se compose des hassins versants des riviéres
principales R1 et R9 limités en S1 et S9. Il comporte 6 barrages Bi dont un, B5, dans le bassin de R9, et 9 péri-
métres irrigués AGi. On a également la possibilité d’utiliser deux nappes souterraines NAPP1 et NAPP2. Outre
les fournitures destinées a I’agriculture, on doit assurer les besoins en eau potable d’un secteur urbain situé en
dehors du bassin.

Les études de terrain, les enquétes, les analyses préalables ont montré que I'on avait intérét

— & utiliser par priorité les eaux des barrages Bl et B3 pour I’alimentation en eau potable (’excellente qualité
de ces eaux permettra de se contenter d’un traitement peu onéreux),

~— & alimenter AGI soit par pompage dans la riviére, soit & partir de NAPPI,
— & alimenter AG2 soit en prélevant I’eau a I'aval de B2 (eau de R2 pure), soit a ’amont du confluent R1R2,
soit 4 I’aval du confluent (eaux mélangées R1,R2), pour des questions de salinité,

— & alimenter AG3 par préleévement i I’aval du confluent R1R3,
~— & alimenter AG4 soit & partir de NAPP2, soit par prélévement a ’aval du confluent R1R4,
— & utiliser pour AG5 et AG6 une alimentation commune par prélevement a ’aval du confluent R1R7,
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— 3 alimenter AG7 par prélevement a I’aval du confluent R1RS,
— a alimenter AG8 & partir du réservoir B5 et AG9 & partir de B6.

Fig. 7. — Découpage hydraulique d’un bassin
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Aucune exigence n’est imposée i I’aval du périmétre AG9 olt Rl traverse une région sans intérét et inhabitée
avant de se jeter dans la mer. Par contre, ’aval du périmétre AG8 doit assurer ’évacuation correcte d’une pollution
disséminée, difficilement contrdlable par un autre moyen. On exige donc que soit maintenu dans R9 un débit

P
réservé.

Les eaux de R9 sont sans aucun doute surabondantes pour 'usage auquel on les destine ; par contre, on craint
un défieit important dans B6 pour assurer un développement satisfaisant de AG9. On a donce prévu une dérivation
vers B6 des eaux excédentaires de BS (transfert artificiel).

Enfin, on veut proﬁter de la chute mteressante créée par ] B2 pour produire de I’énergie, sans que toutefois cette

jrod {3 LIUQDIUI (1} qu(u qut‘ ce bUlL .|.d DUnI.lC mdlbﬂﬁ uﬁb seciteurs d.gllb()}es.
Le DECOUPAGE GEOGRAPHIQUE consiste & del1m1ter, sur une carte telle que celle de la figure 7, un nombre
de 2 narfxa‘: cunfigant nany oue tane las annorte nédeeccatres an fonctionnement du maodole nuissent tre déter-

ins partiels suffisant pour que tous les apports nécessaires an fonctionnement du modéle puissent étre déter
minés. Ces bassins, ou secteurs géographiques du projet, sont en quelque sorte les surfaces de production des débits
partiels.

Chacun d’eux doit étre en outre déterminé de telle facon qu’on puisse y effectuer un bilan complet des entrées et
sorties. En particulier, si un prélévement y est effectué, il ne doit pas y avoir de possibilité de retour dans ce méme

secteur. D’autre nart. si on désire. nour une aire dntilisation donnde. avoir le choix entre denux noints de nréléve-
seCtieur. L autre part, si on Gesire, pour une aire G uluisalion Gonneée, avolr i€ CholX entre aeux poinis ¢ preieve

ment, et que ce choix ait une influence sur le fonctionnement du systéme, les deux points ne doivent pas se trouver
dans le méme secteur. On peut 8tre ainsi amené a créer des secteurs fictifs «sans épaisseur», ou autrement dit de
superficie pratiquement nulle, pour rendre compte du fonctionnement hydraulique. L’ensemble des secteurs ainsi
congus coincide avec I’ensemble des « unités hydrauhques» du plan topologique dont on parlera plus loin. Les sec-
teurs et les unités sont repérés par les mémes numéros.

On commence par délimiter chacun des bassins principaux intéressés, en s’arrétant au point du systéme situé
le plus a I’aval et encore utile pour le modéle. Dans I’exemple de la figure 7, on a indiqué précédemment qu’il y a un
débit réservé pour I’aval du périmétre AG8 ; pour controler que ce débit est bien respecié et prendre des mesures en
conséquence, il faut pouvoir faire le bilan du secteur compris entre le barrage B5 et ’aval d’AG8. On arrétera done
le bassin de la riviere R9 au point S9 situé a I’aval d’AG8, comme il est indiqué sur la figure. Par contre, on n’exige
rien 4 I’aval d’AG9 ; il suffit donc de contrdler ce qui peut étre disponible immédiatement & I’amont de ce périmétre
et on arrétera le bassin de la riviere R1 au point S1 situé au pied du barrage B6. La délimitation des bassins princi-

Pa.u.zs est us\i.u;c Pdl uL Lucu; CPdlb.

Pour la délimitation des secteurs, ou des unités hydrauliques, on commence toujours par le secteur le plus
amont du systéme ; pour cela, une hlerarchw doit étre établie entre les bassins principaux ; elle est basée en principe
sur le nombre de secteurs partlelb que doivent contenir ces bassins.

Dans notre exemple, les choses sont claires et on commence par I’amont de Rl. Le secteur 1 sera celui qui
fournit de I’eau pour 'aménagement AGL le plus amont ; comme mdlque sur la carte, il est limité en un point situé
juste en amont de AGI. S’il existait un réservoir dans le secteur 1 ainsi délimité, comme ce sera le cas pour R9

N .
amont. le noint devrait goincider aves 1a nosition du hbarrace. Si le ndrimatre 3 irricuer est ascey dlo n"hp dn réservoir
amaont, :6 point aevraw CoInclaer avec a position au sarrage. 31 e perimetre a 1rriguer €si assez £:01gne QU reservoerr,

deux cas peuvent se produire :
— le prélevement se fait dans le réservoir lui-méme : le périmétre doit étre inclus dans le secteur aval suivant ;

— le prélévement se fait dans la riviére, juste & I’amont du périmeétre qui bénéficie ainsi,'éventuellement des
apports supplementalres du bassin versant mtermedlalre entre le harrage et le prelevement en riviére
vn peut gtre .u.ucuc, s’ils sont relativement JIﬁPOTtaan, a luenure de tels dp'po‘lta en considération pour
I’alimentation du périmétre, ce qui oblige & créer un secteur supplémentaire entre le barrage et le point de

prélévement.

Un barrage doit obligatoirement marquer la limite aval d’un secteur (ou d’une unité hydraulique), sinon il ne
serait pas possible, dans le modele, d’en simuler la gestion.

On préfére parfois numéroter 0, plutét que 1, le secteur amont du bassin principal le plus important, pour des
raisons topologiques, afin, notamment, d’homogénéiser les notations des débits d’entrée. Ceci reviendrait, ici, a
faire commencer le systéme 2 ’amont de AG1, avee une entrée égale an débit du bassin limité en ce point.

Le secteur 2 contient AG1 alimenté par les débits provenant du secteur 1 et éventuellement par pompage dans
NAPPI1 (nappe souterraine). Sa limite aval dépend du fonctionnement de ce qui suit. On a 1nd1que que le péri-
métre AG2 situé immédiatement & 1’aval de AG1 doit pouvoir étre alimenté soit par prelevemf*nt i ’aval de B2,
ce qui se fera sans doute le plus prés p0s51ble de AG2, dont finalement du confluent, soit par prélévement al aval

.
dn confluent. soir par nréldevement sur R1 a Pamont A“ confluent. Tl fant alors order un secteur 5« sans énaisseur»
au confluent, S0ir par prelevement sur . a lamont Gu conninent. 1l iaut alors creer un seclteur o « sans epaisseur»

limité par 3 points comme ’indique la figure 7 ; ceci est indispensable pour pouvoir établir correctement les équa-
tions de bilan. Le point qui limite le secteur 5 vers I’amont limite également le secteur 2 vers I’aval.

Il est pratique, lorsqu’on trouve, a ’aval d*un secteur qu’on vient de définir, un affluent comportant lui-méme
des organes d’amenagement de contlnuer le decoupage par l’amont du bassm de cet afﬂuent Dans l’exemple donné,
sec

eur cera 1. | IS S . P, I P,
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intermédiaires entre B2 et le point de prélévement sur R2 vers AG2. Il faut noter que, si I'on avait décidé de prélever
Veau, pour AG2, directement dans le réservoir de B2 au lieu de pomper dans R2 a ’amont du confluent R1R2, les
secteurs 4 et 5 n’en auraient plus fait qu'un seul.

En allant plus a I’aval, on rencontre R3 qui est équipé du barrage Bl, d’oil le secteur 6, bassin versant de R3
limité & B1. Le secteur 7 sera limité 4 ’aval par le point de prélévement suivant, ¢’est-a-dire celui qui est destiné a
alimenter AG3. A I’amont il est limité sur R1 par le point de prélévement optionnel correspondant pour AG2, sur
R3 par Bl ; il rend compte des apports intermédiaires correspondants.

L’alimentation de AG3 ne comporte pas d’option, donc n’introduit pas de complication sur le plan structural.
On rencontre successivement R5 qui ne comporte pas d’organe d’aménagement, puis R4 qui comporte le barrage
B3. Le secteur 8 sera donc constitué par le bassin amont de R4 limjté a B3.

Le secteur 9 rend compte des apports intermédiaires entre le point de prélévement de AG3, celui de AG4 et les
lachures éventuelles de B3. Il est donc délimité comme l’indique la figure 7. Le secteur 10 contient, outre le péri-
métre AG4 qui s’alimente aux débits sortant du secteur 9 mais aussi optionnellement a partir de la nappe souter-
raine NAPP2 localisée dans le secteur 10, le véservoir du barrage B4 ; il rend compte également des débits inter-
médiaires correspondant au bassin partiel qui le constitue,

Le secteur 11 sert uniquement & produire les débits du bassin intermédiaire entre B4 et le point de prélévement
pour AG5 et AG6. Ces deux périmétres ayant le méme point de prélévement, ils seront, dans le modele, réunis en
un seul qu’on désignera, par AG56. Au cas, sans doute assez rare, ol on exigerait pour chacun d’eux des critéres
de qualités différents, on pourrait dans le programme différencier ces critéres tout en conservant 'unité. Par contre,
si les priorités de fournitures en cas de pénuric étaient différentes pour les deux périmétres, il serait nécessaire
d’introduire séparément leur demande, donc de conserver a chacun son individualité.

On ne fera pas de commentaires sur ’établissement des secteurs 12, 13, 14 et 15 qui ne présentent rien de
nouveau par rapport a ce qui a déja été dit.

On voit finalement, dans la description qui précéde, que la délimitation des secteurs est basée sur

— les limites naturelles des bassins,

— les points de prélévements,

~— les positions des barrages-réservoirs.

En ce qui concerne les points de prélévemenis, cette définition peut poser quelque probléme. Si une aire
d’utilisation fait ce qu’on appelle du prélévement « diffus» (ou, par abus de langage, « continu»), on doit

— augmenter le découpage,
ou .
— modifier la conception du secteur, donc de 'unité hydraulique,
ou

— faire des hypothéses simplificatrices.

Augmenter le découpage, en morcelant ’aire d’utilisation suivant chaque prélévement individuel, conduit &
compliquer tellement le modéle qu’il devient inexploitable, ou tout au moins d’une exploitation extrémement
onéreuse. On n’envisagera jamais cette solution.

La meilleure & notre avis est de modifier la conception de la fagon suivante. Prenons comme exemple AG3 et
supposons que I'irrigation, ce qui & vrai dire est souvent le cas, se fasse & partir d’un grand nombre de pompages le
long de la riviére sur toute la longueur du périmétre. On remplace tous ces pompages par un pompage hypothétique
unique qui bénéficiera non senlement des apports sortant du secteur 7, mais aussi des apports du bassinintermédiaire
jusqu’a I’aval du périmétre. Il faudra bien entendu créer un secteur supplémentaire qui tiendra compte du bassin
intermédiaire compris entre ’aval d’AG3, I'amont d’AG4 (éventuecllement son point unique de prélévement) et
le barrage B3, ainsi que des déversements et des lachures de ce barrage.

On peut enfin, si les apports intermédiaires sont généralement faibles, bloquer tous les prélévements en un
prélévement unique situé a I’amont de la zone a irriguer, et on est ramené au probléme que nous avons étudié ;
hypothése simplificatrice qui peut étre parfaitement justifiée et diminue le nombre des unités hydrauliques, ce qui
est fort appréciable.

Un certain nombre de notions utilisées dans ce paragraphe, et qui peuvent paraitre un peu nébuleuses, se
préciseront quand nous parlerons des algorithmes opératoires relatifs aux organes.

4.3. SCHEMA TOPOLOGIQUE.

C’est la transposition schématique du découpage géographique auquel on ajoute un certain nombre d’éléments
supplémentaires tels que les transferis, les stations de pompage, les usines hydro-électriques... Souvent, il fait
apparaitre plus clairement que la carte la logique du systéme et il n’est pas rare que, lors de son élaboration, on
fasse subir quelques modifications au découpage géographique.
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Un schéma topologique se construit & partir des éléments du projet (organes ou autres) dont on doit définir
une représentation conventionnelle. Nous donnons sur la figure 8 le systéme de représentation que nous avons
adopté, au sujet duquel nous ferons seulement les commmentaires suivants.

E] Numéro d’unité hydraulique ® Délimitation d'unité hydraulique

Ecoulement dans le réseau

naturel

Ecoulement dans le circuit

d'utilisation (vers les demandes
et retours-extérieur au systéme)

Barrage - réservoir

Transfert artificiel intérieur

au systeme
‘A Apport naturel en téte
‘ "/ debassin dans l'unité n

‘ Apport naturel du bassin
AC intermédiaire relatif a

I'unité n

Réservoir sans alimentation
naturelle, non incorporé a
une unité hydrauligque

O AN

Pompage

== Débit transféeré a l'intérieur
v du systéme(par transfert
| __// naturel ou artificiel)

Aire ou zone
d’utilisation
F==y, Débit transféré vers une

! ¢+ demande (sortie définitive
=-«* du systeme)

Colature Colature et son débit

f()c

Jonction ou dispatching I0CDnl
‘\ Ve
~7
Systéme de fourniture Station d’épuration
d'eau par des moyens pour la production
artificiels d’eau potable
Usine hydroélectrique a
NAPP n Nappe souterraine @ I'aval immédiat de I'unité n
Fig. 8.
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4.3.1. Apports d’eau au systéme.

Les apports en provenance du bassin (eaux de surface) sont par définition des apports naturels puisqu’ils sont
placés obligatoirement 3 I’amont de tout le systéme d’aménagement. Chaque apport porte le numéro n de Punité
qui e recoit. Il a fallu distinguer un apport provenant d'une téte de bassin (symbole An) d’un apport provenant
d’un bassin partiel ou intermédiaire (symbole ACn) car certaines unités peuvent recevoir l’un et I’autre. Ce sont
des apports incontrdlés et le role du systéme d’aménagement est justement de les domestiquer au mieux des intéréts
des aires d’utilisation.

Les apports des eaux souterraines, bien qu’également naturels, sont d’une nature trés différente puisqu’ils
n’interviennent qu’a la demande, si I’on exclut les sources non aménagées que nous considérons comme faisant
partie du réseau de surface. Ils seront donc notés comme des débits de fourniture (en direction des aires d’utilisation).
Une nappe souterraine est notée symboliquement NAPPI.

Les apports artificiels proviennent soit du dessalement de I’eau de mer, soit du traitement des eaux usées.
L’apport d’eau douce & partir de P’eau de mer dépend de la demande avee, comme seul plafond, la capacité de pro-
duction de I'usine, la source étant illimitée (symbole QMD ou QMDi s’il y a plusieurs usines de dessalement). La
quantité d’eau qui sort d’une usine de traitement dépend de la capacité de ’usine, mais aussi de la production d’eau
usée par ’aire d’utilisation dont elle est chargée ; elle ne dépend pas de la demande (symbole QiEU, i étant I'indi-
catif de la station de traitement).

4.3.2. Les aires d’utilisation.

Elles sont caractérisées par leur demande, ainsi qu’on I’a va précédemment. Sur le schéma topologique, rien
ne distingue 2 priori la destination des eaux ; simplement, les périmétres d’irrigation comportent la plupart du
temps des retours au systéme par colatures. Le cartouche qui représente une aire d’utilisation peut porter en clair,
si on le désire, des indications sur la nature de 1’utilisation et/ou sur sa situation géographique. La demande est
symbolisée par Dj, j étant l'indicatif de V’aire d’utilisation ; le méme symbole désigne cette aire dans les symboles
de transfert.

Rappelons qu’un débit réservé peut se traiter comme une demande. Il sera donc caractérisé de la méme
maniére.

4.3.3. Les jonctions:

Une jonetion (symbole Jk) est la confluence de deux ou plusicurs transferts artificiels (voir 4.5.4.). Elle peut
avoir une ou plusieurs sorties ; dans ce dernier cas, elle constitue aussi un dispatching. On note de la méme manigre
un dispatching pur, c’esi-a-dire une jonction qui ne comporte qu’une entrée.

4.3.4. Les barrages-réservoirs intégrés au systéme des unités hydrauliques.

Un barrage qui ne crée pas une réserve, a ’échelle du pas de temps du modéle, est considéré comme une simple
prise d’eau et se traite au méme titre qu’un simple point de prélevement.

Le barrage-réservoir doit obligatoirement étre suivi, dans le schéma topologique, du signe de fin d’unité hydrau-
lique. Il porte le méme numéro d’identification que Vunité a laquelle il appartient et qui suffit complétement a le
définir topologiquement. En effet, 8’il y avait, dans une unité contenant un réservoir, un prélévement hors du
réservoir, les opérations de bilan par le modéle ne seraient plus possibles ; il faudrait donc scinder cette unité. Pour
cette raison, il n’est pas nécessaire de l’affecter d’un symbole particulier.

On remarquera, & ce propos, que les unités hydrauliques constituent la charpente du schéma topologique et du
modelelui-méme. On convient, dansla suite des opérations logiques, de les représenter par leur seul numéro, alors qu’il
est indispensable pour s’y retrouver, d’affecter des notations symboliques spécifiques aux auires éléments du projet.

4.3.5. Pompages et usines hydro-électriques.

A moins qu’il ne s’agisse de pompages dans un complexe de production hydro-électrique, sujet trés spécialisé
que nous ne traiterons pas ici, les pompages n’interviennent dans le modéle que pour le calcul de la dépense d’éner-
gie, et éventuellement de la puissance installée, pour la réalisaiion de I'exhaure (eaux souterraines) et du relevage
(prélévements et transferts). Ils sont représentés sur le plan topologique sans référence particulidre.

Les usines hydro-électriques (symbole u) sont représentées & I’aval immédiat des unités dont elles tirent leur
débit et portent Je méme numéro que ces unités.

4.3.6. Réservoirs hors du systéme des unités.

Ce sont les réservoirs qui ne bénéficient d’aucune alimentation naturelle, ou pour lesquels cette alimentation
est négligeable.

Ils sont identifiés par un symbole Rm.
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4.3.7. Les transferts.
On distingue :
4.3.7.1. Les transferts dans le réseau naturel, c’est-a-dire ceux qui empruntent le lit des cours d’eau

Ce sont des transferts d’une unité hydraulique a ’'unité hydraulique située & son aval immédiat. On les désigne
par la notation symbolique QSn, n étant le numéro de I’unité dont sort le débit transféré.

4.3.7.2. Les transferts artificiels, par canaux ou conduites, a 'intérieur du systéme
— de 'unité n vers la jonction Jk, symbole QnJk,
— de la jonetion Jk vers la jonction Jp, symbole QJkJp,
— de la jonction Jk vers le réservoir Rm, symbhole QJkRm,
— du réservoir Rm vers le réservoir Rs, symbole QRmRs,
— de la jonction Jk a la station d’épuration, symbole QJKEP, ete.

Les débits de colatures, qui sont des transferts A Pintérieur du systéme, posent des problémes particuliers
qui seront examinés ultérieurement.

4.3.7.3. Les transferts artificiels i I’extérieur du systéme

248 r L g xuerieu u 3y

Ce sont les fournitures qui, & partir des différents éléments du systéme d’eau, s’efforcent de satisfaire les diffé-
rentes demandes. Il ne faut pas perdre de vue qu'une demande peut faire appel & plusieurs éléments du systéme ;
inversement, un élément peut étre appelé A satisfaire, totalement ou partiellement, plusieurs demandes. La méthode
d’identification la plus logique des transferts consiste done, 12 aussi, 4 indiquer clairement le point de départ et
le poini d’arrivée.

A titre d’exemple, le symbole de transfert sera

— pour la fourniture directe de I'unité hydraulique n 4 la demande Dj : QnDj,

— pour la fourniture directe & partir de la nappe Ni : QNiDj,

~— pour la fourniture & partir du réservoir Rm : QRmDj, ete.

On se contente parfois, pour chaque demande, d’indicer arbitraitement les origines de la fourniture ; le symbole
est alors QiDj, i variant de 1 au nombre d’éléments du systéme auxquels il est fait appel pour la demande Dj.

4.3.8. Autres remarques.

Quelques problémes ont été passés sous silence, qui peuvent avoir quelque incidence sur le schéma topologique.
Si les eaux qui n’ont pas été utilisées par le systéme et qui sortent d’une des dernidres unités hydrauliques de
chaque bassin, ne sont pas destinées a satisfaire des débits réservés, on peut les considérer comme perdues pour le
rojet. Leur totalisation sur une période déterminée, généralement 1’année, constitue le DEFICIT D’EXPLOI-
TATION ; on dit aussi les DEVERSES, étant entendu que ce sont les déversés « en bout de chaine» quand on
quitte la zone du projet et que I’on a satisfait les débits réservés. Si on est intéressé par la comptabilisation de ces
déversés, il est indispensable d’établir des unités hydrauliques pour I’aménagement le plus aval, ce qui n’était
pas le cas par exemple de AG9 dans 'exemple proposé (fig. 7).

4.3.9. Des exemples.

Le schéma topologique de aménagement intégré représenté sur la figure 7 est tracé en figure 9. Un certain
nombre d’éléments ont €té négligés pour ne pas surcharger un dessin déja assez touffu : 'usine hydro-électrique
de B2, qui en fait n’intervient pas dans la construction logique du systéme, non plus que Valimentation des
nappes.

Les dénominations qui ont éié données aux périmeires d’irrigation (AGIL, ete.) et aux barrages-réservoirs
(B1, etc.) équivalent a des noms géographiques et ne jouent aucun réle dans organisation logique. Comme on ’a
dit, un barrage est repéré dans la structure du modéle par le numéro de 'unité hydraulique dans laquelle il se
trouve, et toutes les caractéristiques qui se rapportent a lui seront affectées de ce méme numéro.

1l peut étre pratique de séparer par des traits mixtes, sur le schéma topologique, les différents bassins naturels
intéressés par le projet.

La figure 10 représente le schéma topologique relatif & un modéle d’utilisation des eaux effectivement exploité.
La partie la plus importante de la fourniture est tirée du bassin de R1, mais on envisage de faire aussi appel aux
eaux douces de R2 et R3, de R4, et d’établir, sur le trajet de D16, des échanges avec I'aménagement de R5. Ce
projet pose des problémes de salinité trés importants et le modéle, au moins dans sa premiére phase, a été spécia-
lement élaboré pour tenter de les résoudre.
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Fig. 9. — Schéma topologique.
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4.4. ORGANISATION DU CALCUL.

Nous avons déja indiqué toute 'importance que revét, dans un modele de simulation, la notien de « pas de
temps», ou d'wintervalle de temps». On appelle ainsi la durée AT sur laquelle porte un calcul élémentaire de bilan
sur chacune des unités hydrauliques.

Les éléments qui entrent dans le calcul du bilan correspondant 4 une unité hydraulique i donnée, dépendent bien
entendu du bilan qui est établi dans le méme temps pour I'unité hydraulique i-1 située immédiatement a I’amont,
soit que la rotation suri-1 se solde par des lichures dans ’unité i, soit que la réalisation des objectifs définis pour i
fasse appel 4 des réserves contenues dans i-1. Il s’établit donc naturellement, dans le déroulement des opérations, une
chronologie qui se traduit par un processus d’amont en aval. L’écriture du programme se trouvera grandement faci-
litée si on a eu soin de prévoir cette succession des calculs par une numérotation appropriée des unités hydrauliques.

Les transferts d’une unité a I’autre ne sont pas instantanés. Entre le début de I'intervalle de temps pour lequel
on commence les calculs sur P'unité 1 et le moment ol on arrive au bout de I’aménagement, les différents transferts
demandent un certain temps Top. Si Top est petit devant A T, mettons inférieur ou égal au 1/4 ou au 1/5, on ne
commetira aucune erreur appréciable en faisant comme si toutes les opérations étaient instantanées. C’est ce qui se
produit trés généralement lorsqu’on opére avec un pas de temps mensuel (A T = 1 mois).

Mais il peut se faire que Top soit de méme ordre que A T, ou méme supérieur ; il n’est alors plus possible de
négliger les temps de transfert. G’est ce qui se produira notamment lorsqu’on est tenu, pour diverses raisons, de
simuler & un pas de temps journalier le fonctionnement d’un aménagement intégré dont certains organes sont
distants de un ou plusieurs jours. La prise en compte de ce phénoméne complique pas mal le modéle qui devient
alors une superposition de modeéles de transfert et de modéles de simulation pure ; la fonction de transfert peut étre
représentée par un modéle dynamique complet (équations de Saint-Venant), ou plus simplement par un modéle
basé sur les seules équations de continuité (type Muskingum), ou méme par une simple translation lorsque les
débits transités varient peu.

On ne traitera ici que les cas ot I'on peut considérer que Top est petit devant AT, ce qui revient & supposer
que la chronologie des événements est tout entiére contenue dans la division discréte en pas de temps.

L’ensemble des opérations qui s’effectuent sur la chaine des unités hydrauliques pendant un pas de temps A T
constitue la boucle de caleul interne du programme, et utilise les données (débits, évaporation, demandes, etc.)
relatives & ce méme intervalle de temps. Il est pratique de classer les chroniques de données suivant les habitudes
générales en la matitre (jour, mois, année). Si on travaille au pas de temps mensuel, par exemple, le programme
pourra s orgamser comme dans le tableau I. Dans les descriptions qui sulvent les opérations sont référencées suivant
les numéros indiqués sur ce tableau.

TABLEAU I
ORGANISATION DU PROGRAMME

(1) [ Lecture des données hydrologiqies mensuelles (volumes et éventuellement qualités moyennes mensuelles).
(2) [ Lecture des évaporations.
G I

L

4)

Lecture des éléments fixes du systéme,
Lecture des demandes,
> DO 4000 N =1, NESSAI
Lecture des paramétres variables relatifs a ’essai N.

(5) Contrdle de carte blanche entrainant le STOP,
Initialisation des conditions d’état du systdme et des totalisateurs de péridde.

——— = DO 3000 JAN =1, NANN

Extraction des variables annuelles.
(6) Initialisation des totalisateurs annuels.
Calcul des restrictions a 1’échelle annuelle.

> DO 2000 MOIS = 1,12

Extraction des variables mensuelles.

Calcul des restrictions 4 ’échelle du mois.

Calcul sur les unités hydrauliques des résultats mensuels.
Préparation, par totalisateurs, des résultats annuels.

2000 CONTINUE

(8) Impression des résultats mensuels et annuels.
Préparation, par totalisateurs, des résultats sur la période.

L 3000 CONTINUE

(9) [ Impression des résultats de synthése relatifs & I’essai N.
4000 CONTINUE
9999 STOP

(D
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4.4.1. Opération (1).

Aprés la lecture de quelques indications générales concernant la nature du projet, le nombre d’années NANN
de la période utilisée pour la simulation, le nombre NESSAI d’essais qu’on désire faire, etc., le programme fait
lire. généralement par l'intermédiaire de sous-programmes (SUBROUTINE), les volumes mensuels d’apports aux
différentes unités que I’on rangera dans des matrices.

XAi (MOIS, JAN) ou XAGi (MOIS, JAN),

Ai ou ACi correspondant aux désignations du schéma topologique. 5’il y a lieu de tenir compte des salinités moyennes
mensuelles, celles-ci sont lues a leur tour et classées dans des matrices

XSAi (MOIS, JAN) ou XSACi (MOIS, JAN).

Lorsqu’on utilise des cartes comme support d’informatique, il arrive souvent que le jeu de données comporte
alternativement, année par année, les volumes mensuels et les salinités moyennes correspondantes. Il est toutefois
prudent d’écrire le sous-programme de fagon que les cartes puissent &tre présentées a la lecture dans n’importe
quel ordre, pour une identification d’apport fixée. Il suffit pour cela d’établir un index volumes et un index salinités,
dont I’identification sur chaque carte permetira de décider si les données de cette carte doivent étre dirigées sur une
matrice XA ou sur une matrice XSA. Si on prévoeit une exploitation intensive du modéle, on a intérét a transférer

sur disque ces données, de méme que celles qui font 'objet des opérations (2) et (3).

4.4.2. Opération (2).

C’est 1a lecture des évaporations qui seront utilisées pour le calecul du bilan des réservoirs. Il est pratique de les
donner sous forme de hauteurs, comme on le verra en 4.5.1. En un point donné (au droit d’un réservoir), I’évaporation
varie chaque mois et chaque année ; on devrait donc en toute rigueur établir des matrices EVAPi (MOIS, JAN)
comparables aux matrices des débits. En fait,

— la variation interannuelle de 1’évaporation est beaucoup moins importante que celle des débits (ou des
pluies),

— P'influence relative de I’évaporation sur le bilan des réservoirs est en général assez faible,

— de toute fagon, on a rarement des chroniques d’évaporation, relatives 4 tous les points pour lesquels on en
aurait besoin, et portant sur des données aussi longues que les chroniques de débits,
de sorte qu’on se contente pratiquement toujours d’adopter en chaque lieu une évaporation moyenne qui se traduit
par un vecteur EVAPi (MOIS). Il est déja bien beau qu’on puisse le faire ; on est souvent obligé de s’en tenir a un
vecteur moyen EVAP (MOIS) supposé valable pour tous les réservoirs.

Dans toute la mesure du possible, on doit baser I’estimation de I’évaporation des réservoirs sur des observations
directes (2 partir de bacs par exemple) interprétées avec soin. On se méfiera de ’application des formules, sauf si
elles sont régionalement établies & partir de données sérieuses et surtout si on les utilise comme outils d’interpolation
géographique.

4.4.3. Opération (3).

Les éléments réellement fixes du systéme sont :

— les caractéristiques fixes des réservoirs (courbe de remplissage et cote du point le plus bas),
— les paramétres concernant le fonctionnement des nappes, leur salinité,

— les paramétres relatifs aux colatures,

— les taux de salure admissibles pour les fournitures, soit instantanés (i 1’échelle du pas de temps), soit
cumulés,

autrement dit, tout ce qui se rapporte aux conditions naturelles de I’aménagement, sur lesquelles on ne peut pas
agir mais qui en limitent les possibilités.

D’autres paramétres, qui ne se déduisent pas des précédents, peuvent également &tre considérés comme fixes,
bien qu’ils ne jouent pas un rdle analogue. On citera par exemple :

— les dénivelées des relevages a effectuer sur les transferts, qui conditionnent les besoins en énergie de pompage,

— les chutes nominales des usines électriques,

— les lois hauteurs-débits en certain point du réseau hydrographique, qui peuvent intervenir dans la détermi-
nation des paramétres qui précédent.

On considére enfin comme provisoirement fixes tous les parameétres, en réalité mobiles, qu’on ne veut pas faire
varier au cours de la série d’essais entreprise (voir : opération (5)).
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4.4.4. Opération (4).

On a vu qu’une simple demande est symbolisée par la notation Dj. C’est une appellation purement topologique.
Pour I’introduction dans le modéle, chaque demande porte en réalité un numéro, perforé sur chacune des cartes
qui lui correspondent, et qui permet au moment de la lecture un contrdle d’identification.

Si, pour la totalité des demandes, chacune ne peut &tre satisfaite que par une seule voie, il suffit de ranger la
demande j

~— dans un scalaire XDj pour une demande désaisonnée (uniforme sur I’année),

— dans un vecteur XDj (MOIS) pour une demande saisonnée.

Si une demande j peut étre satisfaite & partir de plusieurs voies, deux cas peuvent se présenter :

— le choix de la répartition des débits d’alimentation est fait par le modéle, suivant une tactique préétablie
mais opérant sur des critéres tirés de I’état du systéme ; la variable « demande» peut s’exprimer de la méme fagon
que précédemment ;

— le choix de la répartition est imposé arbitrairement (généralement suivant la période de ’année) ; on doit
alors introduire, pour chaque demande, autant de vecteurs qu’il y a de pessibilités d’alimentation.

C’est ainsi que pour une demande D4 pouvant étre alimentée soit & partir d’un pompage dans I"anité 3, soit
par gravité a partir du barrage situé dans ’unité 5, soit par pompage dans la nappe NAPP2, on rangera les répar-
titions imposées de la demande dans les vecteurs XQ3D4 (MOIS), XQ5D4 (MOIS), et XQN2D4 (MOIS). Nous
profitons de Poccasion pour dire et répéter qu’il est trés important, dans ce genre de programme, d’adopter pour
toutes les variables des notations logiques rappelant la structure topologique de 'aménagement. Dans le cas présent,
on peut étre géné par la longueur atteinte par le nom de certaines variables ; il convient alors de toutes les réduire
en supprimant par exemple le Q. De toute maniére, il faut faire I'impossible pour maintenir I'’homogénéité des
notations ; ¢’est ainsi que, si une seule demande admet plusieurs voies d’alimentation, il ne faut pas hésiter a adopter
pour toutes le mode de notation dont on vient de parler.

Dans le cas particulier d’une demande d’irrigation, on peut &tre amené a tenir compte d’une rotation d’assole-
ment ; pour un assolement triennal, par exemple, XQiDj (MOIS) devra étre remplacé par une matrice XQiDj
(I, MOIS), I variant de 1 4 3.

8%l s’agit d’une demande d’énergie, les processus de fourniture sont trés différents et le probléme mérite une
étude spéciale. On se contentera ici d’envisager le cas ot la production d’énergie est considérée comme un sous-
produit ne visant pas & satisfaire directement une demande, mais & s’intégrer a d’autres sources gérées par un
systéme indépendant du systéme d’eau.

4.4.5. Opération (5).

Tout essai débute par la lecture des parameétres du systéme dont les valeurs n’ont pas encore été définies parce
qu’elles lui sont propres. Ils sont relatifs :

— aux réservoirs :
— cote maximale du plan d’eau : HnMAX,
-— cote minimale du plan d’eau : HnMIN,
— volumes correspondants : VYnMAX, VnMIN,
— cotes et volumes d’alerte,

hauts : HALnH, VALnH,
bas : HALnB, VALnB,

. (It peut y avoir plusieurs cotes et volumes d’alerte hauts et plusieurs bas. Il convient alors de les
distinguer par un indice supplémentaire k intégré au nom de la variable, en supprimant au besoin la
lettre L si ce nom risque de dépasser six lettres ou chiffres : HkAnB par exemple. Notons enfin qu’on
peut désirer améliorer la souplesse du fonctionnement en choisissant des valeurs différentes suivant le
mois : on doit alors introduire des vecteurs tels que HkAnB (MOIS))

— aux transferts :
— débit maximal du canal ou de la conduite QLIMz,
— puissance installée de la station de pompage (rarement nécessaire pour le fonctionnement du modéle),
~— colline de fonctionnement de la station de pompage ;
— aux usines hydro-électriques :
— courbes de fonctionnement des turbines (si on veut mieux que P’estimation 8QH) ;
— aux usines de traitement :

— capacité de production .
des stations d’épuration,
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des usines de traitement des eaux usées,
des usines de dessalement ;

— aux consignes autres que celles qui gérent les restrictions.

En fait, tous ces paramétres ne sont pas introduits dans tous les modeles. D’autre part, comme on a dé&ja
signalé en 4.4.3., un certain nombre de paramétres « mobiles» sont généralement considérés comme fixes, au moins
provisoirement, pendant une série d’essais. On a alors intérét & transférer leur lecture en opération (3).

Inversement, les demandes, qui ne sont pas lues ici dans la boucle NESSAI, peuvent varier d’une série d’essais
i une autre, autrement dit d’un passage du programme & un auire. On peut également les inclure, pour certains
passages, dans la boucle NESSAIL

L’exécution du programme est arrétée par une carte blanche placée aprés les données paramétriques relatives
au dernier essai demandé.

Avant de passer 4 la boucle suivante, il convient d’initialiser :

— I’état du systéme, c’est-a-dire essentiellement de donner une premiére valeur aux volumes d’eau contenus
dans les réservoirs,

— les totalisateurs de période, lorsqu’on désire calculer des résultats de simulation moyens sur la période.

Le probléme de Vinitialisation de I’état du systdme sera traité plus en détail au point 6. Il suffit de dire pour
I’instant qu’au début de chaque essai tous les réservoirs sont mis a leurs volumes maximaux, toutes les nappes
souterraines disponibles 4 leur capacité maximale ; pour les salures de I’eau des réservoirs on adopte, quand il y a
lieu d’en tenir compte, une valeur unique qui soit de I’ordre de giandeur de la moyenne de ce qu’on connait pour
les salures naturelles.

4.4.6. Opération (6).

Elle couvre le début des opérations de la boucle NANN (travail sur une année de fonctionnement). On com-
mence par extraire des matrices et des vecteurs les valeurs indicées JAN et non MOIS, s’il y en a (demandes non
saisonnées par exemple). On met & zéro les totalisateurs qui sont destinés

— au calcul de moyennes ou de totaux annuels,

— & 1’élaboration de critéres portant sur des valeurs cumulées.

On calcule ensuite les restrictions, s’il en existe, & ’échelle de I’année. Ce peut étre le cas, pour les périmétres
irrigués, des restrictions de mise en culture, pour les cultures annuelles bien entendu. On introduit alors, pour
chaque périmétre, un

coefficient minimal de mise en culture : GCOMICj

4 moins qu’on admette une seule valeur COMICU pour tous les périmétres de ’aménagement.

Si le périmétre j est alimenté & partir d’un ou plusieurs bassins ne contenant qu’un seul réservoir pratiquement
indépendant, on utilise les cotes et volumes d’alerte définis (4.4.5.) pour ce réservoir. Dés qu’il y a interférence entre
plusieurs réservoirs, il est plus logique de construire un critére a partir du volume total contenu au début de ’année
dans le systéme de stockage ainsi constitué. Il convient alors de définir de nouveaux volumes d’alerte qui ne se
référent plus & un réservoir, done & une unité hydraulique, mais & un ensemble de stockage pour tous les périmétres
a Pirrigation desquels il peut contribuer. La restriction de mise en culture doit alors s’appliquer méme aux péri-
mpdtres situés & 'amont de cet ensemble puisque leur irrigation préléve de Veau qui n’ira plus angmenter les réserves
aval, et risque donc de créer un déficit pour les périmétres aval.

Supposons done qu’on ait défini, pour un ensemble de stockage s un volume d’alerte haut VkAsH et un volume
d’alerte bas VkAsB. Cela voudra dire que tant que les réserves sont supérieures ou égales & VkAsH, on assure la
mise en culture normale des périmétres dépendant de cet ensemble, le coefficient de mise en culture GOGCj de chaque
périmétre j est égal a 1. Si, au début de I’année agricole, les réserves sont inférieures ou égales 4 VkAsB, on a
COCj = COMICj. Entre les deux, on admet que la variation soit linéaire. Autrement dit, en appelant VORESs
le volume de la réserve de I’ensemble s, on aura :

si VORESs > VkAsH tout COCj = 1
i VORESs < VkAsB COCj = COMIGj
si VkAsB < VoRESs < VkAsH
COCj = COMICj + (1-COMIC)) * (VORESs-VkAsB) / (VkAsH-VkAsB)

wn

4.4.7. Opération (7).

Elle recouvre tout I’ensemble des opérations internes sur les unités hydrauliques et de leur préparation. C’est
de beaucoup la plus complexe, la plus délicate a traiter, et la plus longue.
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On commence par extraire des matrices « données» toutes les variables concernant l'intervalle de temps
(MOIS) traité dans la boucle :
— volumes et salures des apports a chaque unité :
An = XAn (MOIS, JAN),
. SAn = XSAn (MOIS, JAN),
~— demandes ou soutirages imposés :
QnDj = XQnDj (MOIS)
(Vintroduction d’une rotation d’assolement complique un peu les choses),
— évaporation pour les réservoirs :

En = EVAPn (MOIS)

— volumes d’alerte H et B s’ils sont saisonnés.

Pour les demandes concernant 'irrigation, on peut étre amené & envisager des restrictions de fourniture qui
n’ont rien i voir avee les restrictions de mise en culture ; elles font intervenir des volumes d’alerte H et B qui ne
ne sont pas forcément les mémes que pour ces dernitres. On les désignera par VmAsH et VmAsB. On définira un

coefficient minimal de restriction d’irrigation : COMIR]

propre a la demande j et analogue & COMICj. Mais il correspond & une réalité plus physique et il peut étre fourni
sans trop de difficulté par les agronomes pour chaque type de culture. On admet souvent une valeur moyenne de 0,8.

Le coefficient de restriction d’irrigation CORj se caleule de la méme manitre que son homologue COCj; on
aura, pour l'ensemble s :

si VORESs > VmAsH tout CORj =1
si VORESs < VmAsB CORj = COMIRj
si YmAsB < VORESs < VkAsH,
CORj = COMIRj + (1-COMIRj) * (VORESs-VmAsB) [ (VmAsH-VmAsB)

On calcule alors, pour chaque demande, les valeurs modifiées compte tenu des restrictions :
QnDj = QuDj * CORj
L’introduction de clauses de restiriction dans un aménagement agricole peut considérablement améliorer son
efficacité. Elle ne doit pas étre considérée comme une « gestion de la pénurie», mais comme un paraméire normal
d’une méthode d’exploitation avancée.

Les phases préparatoires du calcul sur la boucle interne sont maintenant terminées et on est prét a s’attaquer
au bilan des unités hydrauliques. A ce stade, le modéle, s’il se veut réaliste, doit « coller» au plus prés aux parti-
cularités de Paménagement et il est beaucoup moins aisé d’en donner une description générale que pour les phases
qui précédent. Aussi nous contenterons-nous de donner un certain nombre d’indications, en réservant notamment
pour la suite quelques-uns des algorithmes nécessaires pour effectuer les calculs.

Si on prend une unité hydraulique quelconque, elle peut

~— Tecevoir

des apports provenant du bassin (intermédiaire ou non) qui la concerne,
par le chenal principal qui la traverse, les débits résiduels (non utilisés) provenant de 1’unité, ou des
unités, situées immédiatement a I’amont,
des colatures provenant de périmétres d’irrigation,
des transferts,
— fournir
des volumes d’eau a des aires d’utilisation qui en dépendent directement,
des iransferis hors du systéme des unités, dans des réseaux interconnectés ou non avec ceuvx qui
proviennent d’autres bassins,
des débits réservés (dits aussi« de sécurité»),
le remplissage d’une nappe souterraine,
— assurer
un stockage de 'eau par intermédiaire d’un barrage-réservoir ou d’un lac contrélé.

L’unité hydraulique remplit aussi des fonctions concernant la salure : mélange dans le réseau ou dans les
réservoirs et, si le modéle est dynamique, décisions optionnelles de la répartition des prélevements.

Plagons-nous maintenant du c6té de la demande. On doit satisfaire

¢
— une certaine gquantité en volume définie par Dj,
— une certaine qualité définie par
une salure (par exemple) instantanée maximale a ne pas dépasser SLIMI,
une salure moyenne cumulée & ne pas dépasser SLIMC.
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La satisfaction, disons volumétrique, de la demande peut faire appel a plusieurs points de prélévement. On a
vu que la maniére de procéder serait différente suivant que cette répartition est fixée a I’avance ou calculée par le
modéle, suivant une tactique imposée pour un essai mais qui peut varier, au moins par les valeurs de ses paraméires,
d’un essai a ’autre.

Prenons, dans I’exemple de la figt (
on doive pomper *

— le volume Q2D2 = XQ2D2 (MOIS), 4 ’amont du confluent sur Rl,

— le volume Q4D2 = XQ4D2 (MOIS), a4 'amont du confluent sur R2.

On doit aveir Q2D2 - Q4D2 = D4, mais ’application d’une telle consigne ne permet pas de compenser une
défaillance provenant d’une voie en utilisant davantage les possibilités de I’autre. Les calculs seront alors conduits
de la facon suivante.

hilan de patte yimit
Dlan ae cetie uvnit

Oy disnnge a 1a sorrie de 1%
vUn aispose a ia s0Itic Gt

tepant compte des apports de téte de bassin A2, des apports intermédiaires AC2 et de la fournirure correspon ant
la demande Q1D1 vers AGL.

QS2 est alors modifié par Q52 = QS2 — Q2D2. Si cette nouvelle valeur est négative, on incrémente de 1 le

totalisateur de défaillances correspondant i la demande Q2D2, et de — QS2 le totalisateur de déficits ; puis on
fait OS2 — O mnour la suite des ecaleuls

LRI o — pour ia Sulic Gos Caitiss.

2

Sur la branche R2, on aura commencé par assurer le remplissage de B2 avec les apporis A3. Sl Y a excédent
on aura déversé un débit QS3 égal a cet excédent, qui s’ajoutera & AC4 pour donner le débit QS4 a la sortie de
’unité 4. Il convient alors de savoir si QS4 est suffisant pour assurer la fourniture Q4D2. On fait Q54 = QS4—Q4D2 ;
si la nouvelle valeur de QS4 est positive, le prohleme est 1églé ; si elle est négative, on regarde ce qui est dlspomble

A
dans B2 en faisant V3FIN (volume total dans le réservoir aprés remplissage) — V3MIN ; si la valeur trouvée est

négative ou nulle, le déficit précédemment enregisiré reste entier, et on procéde comme pour Q2D2. Sila différence
DIF est positive, il faut la comparer avec le déficit — QS4. 5i DIF < — QS4, la fourniture est assurée, on calcule
le nouvel état du reservoir B2 et on continue. 51 DIE =2 — U4, on vide la retenue pour satisiaive QY4D2 mais il
subsistera un déficit égal & — DIF — QS84 ; on fait QS4 = O, et on procéde comme pour Q2D2 en utilisant la
nouvelle valeur du déficit.

Dans la pratique de la programmation, on procéde au moyen de sous-programmes dont on donnera une idée
en 4.5.5.

L’exposé du cas précédent fait toucher du doigt le rdle essentiel des réservoirs dans la gestion des aménagements.
La satisfaction de la demande Q2D2 bute trés vite sur une disponibilité immédiate de débit d’eau & D’issue de

9. 9 Y P . *Y sfe. s
Punité 2 ; c’est du il de eaun. L’effet de £l de 'eau est ici un peu tempéré par la disponibilité de la nappe NAPP1

qui peut fournu' a AG1 tout ou partie de la demande AG1 et soulager ainsi les prélevements dans V'unité 2 ; cette
amélioration n’ira toutefois pas trés loin si les consignes sont aussi rigides que pour AG2,

La satisfaction de la demande Q4D2 est au contraire grandement facilitée par la possibilité de faire appel a
la réserve contenue dans B2. C’est 'effet de régularisation qui, d’une fagon générale, est d’autant plus eflicace

nnﬂé"‘ one le ‘rn11 me total des rés serveg anxouelles elle neut faire annel est n‘v
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important.

L’organisation des réservoirs entre eux, les transferts, les consignes d’exploitation, peuvent donner lieu, on
I'imagine facilement, & des combinaisons exirémement variées qu'il serait vain de vouloir énumérer. Il est toutefois
possible de dégager quelques régles générales de conduite sur lesquelles il n’est pas inutile de s’attarder quelque peu.

La figure 11 montre quelques cas de figure sur lesquels on a supposé, pour simplifier, un seul point de préieve-
ment. Dans le cas (a) on a trois barrages -réservoirs en série pure, ayant des capacités utiles totales respectivement
égales & V1, V2 et V3. On serait tenté de croire que 'effet régulateur EREG3 de I’ensemble est le méme que celui
(EREGI) d’un réserveir fictif de capacité utile V = V1 - V2 - V3 installé & la place de (3). Cela n’est pas exact
dans tous les cas car les débits« a regularlser)) par chacun des trois réservoirs ne sont pas les mémes au total que

ceux qui arriveraient directement dans un réservoir unique. Pour qu’il y ait équivalence entre les deux systémes,

il faudrait que le premier (les 3 réservoirs) simule exactement le fonctionnement du second, ¢’est-a-dire que 3
et 2 soient complétement vides tant que 1 n’est pas plein et que 3 soit vide tant que 2 et 1 ne sont pas pleins
simultanément.

EREGI constitue une limite supérieure de EREG3, dont on se rapprochera au maximum en donnant comme

nsione de touiours nrélever d’ahord dans le réservoir le nlus aval ('—l\ nuig dans ()\ aguand (Q\ ect vide, nuis dane (1)

nsigne e Loujours prelever alDOrQG Gans ie Iresexrvolr 1 pius avaz s PULIS dans quanae (e, st ViQe, ruuu cans (~;

quand (2) est vide. Intuitivement, cela revient a constater que l’explmtatmn sera d’autant meilleure qu’un déver-
sement (licher non contrdlé) pourra trouver, le plus souvent possible, un stockage libre en aval.

La préoccupation majeure, de tout gestionnaire de systéme d’eau, de réduire le plus possible les déversés
définitifs qui se traduisent, comme on I’a déja dit, par des pertes d’exploitation, se retrouve sous diverses formes.

nanﬂ ]pn qupnnv An P'rnr]nr"hnn A’phn"'gn) 1h‘|‘nvnnnnnr~1‘pc nar pvpmn]p on va }\nq]‘lr‘n‘nn 1\]11: ]n1n q‘np ]SI Q1mn]n

onnectes,

tactique que nous venons d’exposer ; on cherche a prévoir les apports futurs de fagon a préparer leur recepuon
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(a)

Fig. 11.

dans les réservoirs en turbinant un volume d’ecau correspondant i la prévision. Ou appelle cela « faire du creux»
k4

la tactique est toutefois trés différente de la précédente, car les lichures productives des réservoirs en série sont

q 2
souvent & peu prés équilibrées, si bien qu’en fin d’opération ce sont plutdt les réservoirs amont qui accusent un
déficit de remplissage plus important. Un mode de gestion un peu analogue peut étre envisagé lorsqu’il se pose des
P P 8
problémes de protection contre les crues : on a intérét, au moment ol une crue arrive, a disposer du maximum
de place plutdt dans les réservoirs amont que dans les réservoirs aval ; la prévision joue alors un réle trés important
2
dans Vefficacité de I’aménagement.

Le cas (b) de la figure 11 se rapporte 4 deux barrages en paralléle pur, de volumes utiles V1 et V2. Les déversés
d’aucun des deux ne pouvant se retrouver dans ’autre, il sera beaucoup plus difficile que dans le cas série pure de
se rapprocher des conditions idéales de gestion ; par contre, le volume total des eaux contrélées pourra étre beaucoup
plus important. '

Si un des volumes V1 et V2 est beaucoup plus grand que I’autre, par exemple V1 > V2, et si les apports dans
ces deux barrages sont du méme ordre, on pourra adopter comme consigne fixe de puiser toujours en priorité dans
V2, puis dans V1 seulement quand V2FIN est nul ; on fera de mé&me & fortiori si les apports dans (2) sont plus grands
que dans (1). Par contre, si les apports dans (1) sont bien plus grands que dans (2), ou si V1 est voisin de V2 pour
des apports du méme ordre, seuls des essais de simulation peuvent indiquer quelle sera la meilleure consigne fixe
a adopter.

Dans ce cas, il peut &tre alors préférable de se tourner vers des consignes mobiles en déterminant, pour chaque
pas de temps, une priorité suivant le degré de remplissage de chacun des réservoirs. On pourra alors prendre comme
critére :

— priorité & (1) quand VIFIN/V1 > V2FIN/V2
— priorité a (2) quand VIFIN/V1 < V2FIN/V2

Cah. 0.R.S.T.0.M., sér. Hydrol., vol. X, no 1, 1973 35



(M.) Roche

Ce dispositif peut étre encore assoupli en ajoutant un coefficient pondératenr ALPHA qui pourra étre optimisé :
— priorité a (1) quand VIFIN/V1 > ALPHA * (V2FIN/V2)

Un cas tout A fait particulier de deux barrages en paralléle est celui dans lequel le réservoir (2) par exemple
est trés grand par rapport a (1) alors que P’alimentation de (2) est trés petite par rapport a celle de (1). On peut
le rencontrer lorsqu’il existe sur un petit afffluent un site de barrage (2) particuliérement intéressant comportant
des possibilités de réserve inconnues sur la riviére principale (1). On barre (1) de maniére & pouveir dériver le débit,
ou une partie du débit, sur (2), par un transfert quelconque, en évitant toutefois le pompage. Un tel dispositif
peut &tre exploité en opérant des préléevements uniquement dans (2), auquel il se comporte comme un réservoir
simple avec toutefois la contrainte due au débit maximal du transfert ; mais on peut également tenir 4 exploiter
en paralléle (1) et (2), notamment pour limiter le déficit d’exploitation en créant des creux dans (1). La consigne
d’exploitation est alors évidente : ne prélever dans (2) que lorsque (1) est vide. Notons que V’existence du transfert
introduit un effet de série.

Le cas (c) représente une alimentation en paralléle & deux branches, dont I’une est constituée par deux réser-
voirs en série. On peut exploiter un tel dispositif de la méme fagon que celui du cas (b) en considérant (1) et (2)
comme un barrage unique de capacité utile V1 - V2, étant entendu que Pexploitation de ces deux barrages est
conforme a ce qui a été proposé pour (a) : priorité fixe (2,1).

Dans le cas (d), la consigne sera presque & coup str : priorité 4, 3, 1 ou 2, mais on aura souvent avantage a la
nuancer en faisant sur (3) des tirages optionnels liés & son degré de remplissage. Les combinaisons possibles sont
trés nombreuses.

Revenons i notre périmétre AG2 et essayons de voir comment on peut opérer si on se fixe seulement la demande
totale D2, en laissant le soin au modéle de répartir au mieux les soutirages suivant une tactique et des critéres
qu'il est possible d’optimiser par la simulation. Le plan topologique comporte trois possibilités de prélévement :
celles dont il a été question ci-avant, soit soutirage dans Rl pur ou dans R2 pur, et celle qui fait appel au mélange
des deux (Q5D2). 1l n’est pas besoin de pousser beaucoup Panalyse topologique pour voir que ce troisiéme point
de prélévement est inutile puisqu’on peut obtenir

— du point de vue volumétrique, toutes les répartitions possibles entre les sources unité 2 et unité 4 avec les
deux premiers poinis de prélévement,

— du point de vue salure, tous les mélanges possibles des deux mémes points.

Il en résulte que le troisiéme point de prélévement n’apporte strictement rien de plus, et que l'unité 5 n’est
pas absolument indispensable. On en revient donc a poser le probléme en ces termes : comment répartir D2 entre
Q2D2 et Q4D2 pour

— satisfaire d’abord D2 en quantité (volume),

— respecter ensuite les conditions imposées de salure.

On pourrait discuter ce choix des priorités. Mais si on commencait par honorer la seconde condition, on risque-
rait de remettre les résultats en question, lors de la mise en application de la premiére. Le contrdle des défaillances
en matiére de salure, lors de la simulation, permettra soit d’améliorer la tactique, soit de constater que la demande
est trop ambitieuse et qu’il faut réduire le projet dans ce secteur, ou chercher des sources extérieures, ou mettre
en ceuvre des transferts a Vintérieur du systéme.

Comme le prélevement « unité 2» n’est dominé par aucune régularisation, il est normal de commencer par
utiliser QS2. Si @S2 > D2, le probléeme quantitatif est résolu ; on passe au contrédle de salinité. Si QS2 < D2, on
fait Q2D2 = QS2 (le nouveau QS2 est donc nul), et Q4D2 = D2 — Q2D2. On cherche alors a satisfaire Q4D2
de la méme maniére dont on a procédé lorsque cetie variable représentait un soutirage imposé.

Supposons qu’on ait réussi a trouver une telle répartition permettant de satisfaire la demande : on a
la disposition :
Q2D2 ayant une salinité SQS2
+ Q4D2 ayant une salinité SQS4

— FOUR2 — D2 ayant une salinité SFOUR2 — (SQS2 * Q2D2 - SQS4 * Q4D2) | FOURZ

avec, aprés Vopération :
QS4 = 0

Pour contréler la salinité, on dispose des deux critéres limites SLIMI (pour la salure instantanée) et SLIMGC
pour la salure moyenne cumulée. On vérifie d’abord que SQS4 < SQS2. En effet, s’il en était autrement, comme on
a épuisé toutes les possibilités de I'unité 2 (dans le cas exemple sur lequel nous travaillons maintenant), aucune
modification de la répartition ne permettrait d’améliorer SFOUR2 et on ne pourrait que constater, et non corriger,
une défaillance de salinité 8’il en existait.
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On effectue alors un contrdle sur C = SLIMI — SFOUR2. Si C est positif ou nul, le probléme est réglé et on
passe au contrdle suivant. Si C est négatif, on cherche a corriger SFOUR2 en augmentant, si c’est possible, Q4D2,
apres avoir vérifié au préalable que SQ4D2 < SLIMI. La valeur de Q4D2 satisfaisant a cette condition de salinité
est donnée par:

Q4D2 = (SLIMI — SQS2) * FOUR2 [ (SQS4 — SQS2)

Si on peut trouver ce volume, le probléme est résolu; on pose QS2 = QS2 — D2 + Q4D2 et on passe au
contréle suivant. Sinon, on corrige la salure du mieux qu’on peut, en utilisant le plus grand volume Q4D2 disponible,
done en vidant B2, on affiche une défaillance de salinité, on recalcule QS2, et on passe au contrdle suivant.

Pour vérifier que la condition SLIMC est satisfaite, il faut disposer :
— d’un totalisateur de fourniture TFO2,
~— d’un cumulateur de salure moyenne STF2. .

D’aprés le mode de prélévement adopté jusqu’alors, les valeurs de ces variables sont devenues, 4 la fin du pas
de temps :
TF = TF02 4+ FOUR2
STF = (STF2 * TFO2 + SFOUR2 * FOUR2) | TF

On fait un contrdle sur STF. Si SLIMC — STF est positif, le probléme est résolu. S'il est négatif, et si la correc-
tion est possible, c’est-a-dire si I'on a SQS4 < SLIMC < SQS2, on calcule la nouvelle valeur & donner & Q2D4
pour que la condition de salure cumulée soit satisfaite : ’

Q4D2 = (SLIMC * TF — STF2 * TFO2 — SQS2 * FOUR2) | (8QS4 — SQS2)
d’otr Q2D2 = FOUR2 — Q4D2, et la nouvelle valeur de

SFOUR2 = (Q2D2 * SQ2D2 4 Q4D2 * SQ4D2) / FOUR2. En fait, les choses sont un tout petit peu plus
compliquées ici parce que la salure de QS4 n’est pas tout i fait égale & celle de QS3 (eau du barrage a laquelle il
est fait appel pour combler les déficits) par suite des mélanges (en proportion variable suivant les tirages) avec AC4
lorsque les apports intermédiaires ne sont pas négligeables ; il est aisé d’en tenir compte.

Pour nous résumer, lorsque la répartition des prélévements n’est pas fixée de fagon arbitraire, pour une demande
donnée,

— on commence par épuiser le fil de I’eau,

— on puise ensuite dans les nappes s'il en est de disponible pour I’aire d’utilisation,

— on soutire enfin de I’eau des réservoirs disponibles, d’aval en amont, en se basant, en premiére analyse, sur
les régles qui ont été édictées précédemment.
les répartitions ainsi obtenues peuvent étre remises en question, pour des nécessités de mélanges optimaux
destinés A satisfaire les conditions dec salures (instantanées et cumulées).

A propos des conditions de salure, on ne s’est préoccupé, dans ce qui précéde, que de réduire une salure trop
forte. Dans une utilisation plus élaborée on peut étre amené a faire aussi des économies d’eau douce, quand le
mélange initial a des critéres de salinités vraiment trés inférieurs aux valeurs limites, en lui rajoutant des eaux plus
salées. On ne peut le faire toutefois que dans la limite ot cela ne conduit pas & réduire le volume d’ecau douce total
stocké, auquel cas on risquerait d’augmenter au total les pertes d’exploitation en eau douce ; ceci revient & n’appli-
quer une telle méthode que pour la partie de 1a fourniture tirée simultanément de plusieurs réservoirs, et en prenant
bien soin de ne pas perdre de vue les conditions générales d’exploitation de ces réservoirs.

Lorsque la salure est pour "aménagement un probléme capital, on peut étre amené a prendre des mesures
tout a fait particuliéres

— soit dans les consignes d’exploitation, par exemple en vidant certains barrages a une époque ou ils con-
tiennent une eau particulidrement salée,

— soit en prévoyant des dérivations, .

— S0it en construisant méme des barrages-réservoirs spécialement destinés a stecker I’eau salée en des points
du bassin particuli¢rement critiques, pour la relacher par exemple juste avant les crues.

Toutes ces particularités doivent bien entendu figurer dans le modeéle de simulation.

Un point important, concernant le caleul des salures, n’a pas été traité. En reprenant Pexemple de la figure 9,
nous avons examiné le cas de AG2 et il n’y a 12 aucune difficulté. Mais prenons maintenant le cas d’AG4. Si NAPP2
et QS9 ne suffisent pas & honorer la demande D4, on va s’adresser au barrage B3 (QS8 de salure SQS8) ; si ¢a ne
suffit pas, on ira voir Bl qui fournira un débit QS6 de salure SQS6, puis B2 qui donnera QS3 de salure SQS3.

En ce qui concerne la satisfaction volumétrique de la demande, tout se passe comme si les débits QS6, QS8
et QS3 étaient dérivés directement de B3, B1, B2 jusqu’a la prise du prélévement vers AG4, méme s’il y avait
d’autres réservoirs sur le parcours. Mais en réalité, ces débits vont emprunter le réseau hydrographique commun ;
ils vont donc s’y mélanger entre eux et avec tous les autres débits transités, et les salures qui avaient été calculées
précédemment ne seront plus exactes.
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Si on n’utilise pas les tests de salure pour modifier la répartition des prélévements, la solution est encore assez
simple. On procéde comme il a été dit précédemment, mais sans s’occuper des salures et en incrémentant, chaque
fois que ¢’est nécessaire, les débits sortis des barrages, des lachers provoqués successivement par les différentes

~demandes, et en retenant les valeurs des différents prélevements, ce qui se fait du reste automatiquement par le
mode de notation que nous avons indiqué. Supposons que tous les débits transités aient été initialisés, comme on
I'indique plus loin, et qu’on leur ait affecté les valeurs QSn. Appelons d’autre part SnSj le soutirage effectif imposé
au barrage n par la demande j, valeur qu’on retiendra également. On peut dresser le tableau suivant des soutirages
totaux et des ldchures naturelles (déversements lors du remplissage) :

. Total
QS3 : S$352 S3S3 S3S4 S387 S3S8 S389 ST3
QS6 S6S3 S6S4 S6S7 S6S58 S6389 STé6
QS8 : S854, S8S87 $8S8 $859 ST8
QS10: S10S87 S1058 510589 ST10
QS13: S1359 ST13

Pour le sous-systéme de la riviere R, le probléme ne se pose pas puisqu’il n’y a qu’une aire d’utilisation,
donc un seul transit a effectuer dans le réseau hydrographique.

Bien entendu, le tableau ci-dessus ne doit comporter que les prélévements qui sont susceptibles de se mélanger
avec d’autres débits transités avant le point de départ pour la zone d’utilisation, c’est-a-dire, en fait, les lichures
volontaires dans le réseau hydrographique. Certains ou tous les éléments du tableau peuvent étre nuls lors de
V’accomplissement d’une boucle MOIS. Il convient donc de les metire & zéro au début de P’exécution de chacune
de ces boucles. Si les débits ainsi transités doivent traverser des réservoirs, il conviendra également de retenir les
volumes initiaux contenus dans ces barrages et leur salure : VIn et SIn.

On procéde alors au calcul des salures d’amont en aval de la fagon suivante :
p ¢

Jusqu’a QS2, il n’y a pas de probleme, le calcul de la salure est fait en méme temps que celui du fonctionnement
de AG1. Dans ce qui suit, on négligera les colatures pour alléger I’écriture : leur prise en compte est immédiate.

083
SQS4
SD2
QS4

QS5
SQSs
0S6
0s7
SQS7
SD3
QS7
0S8
0S9
S0QS9
SD4
S10FIN
SQS10

= QS3 4 ST3

= (QS3 * 8QS3 4 SAC4 * AC4) [ (QS3 + AC4)

= (SQS4 * Q4D2 4 SQS2 * Q2D2) | FOUR2

Q54 — FOUR2

QS2 + QS4 (si on a conservé 'unité 5)

(QS2 * 8QS2 + QS4 * 5Q84)/ QS5

= QS6 - ST6

= QS6 + ACT7 + QS5

= (QS6 * SQS6 + ACT * SACT + QS5 * SQS5) [/ QS7
= 8087

= QS7 — Q7D3

QS8 4 ST8

QS7 4+ QS8 4+ AC9

(SQS7 * QS7 + SQS8 * QS8 - SACI * AC9) / QS9
= (SQS9 * Q9D4 4 QN2D4 * SN2) | FOUR4

l [

FAE

l

= S10FIN

— (SQS9 * QS9 -+ SACL0 * AC10 -+ VI10 * ST10) / (QS9 + AC10 + VI10)

(Notons qu’il n’y a pas lieu de modifier le volume final déja calculé pour le réservoir, puisque les débits sup-

plémentaires introduits

0S10
QS11
SQS11
SD7
QS11
QS12
SQS12
SD8
QS12
SI3FIN
SD9

38

ne font qu’y transiter)

= QS10 + ST3 -+ ST6 + ST8

— QS10 + AC11

= (SQS10 * QS10 + SAC11 * AC11)/ QS11
— SQS11

— QS11 — Q11D7

— QS11 + ACI12

= (SQS11 * QS11 + SACI2 * AC12)/ QS12
= SQS12

— QS12 — Q12D8 z

— (SQS12 * QS12 -+ VII3 * SI13) [ (QS12 + VIL3)
= S13FIN
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Il faut remarquer que, dans cette opération, on ne refait pas le bilan volumétrique des réservoirs qui a fait
I"objet du premier calcul, ce qui. entre autres, dispense de recourir & nouveau aux algorithmes concernant le fone-

. , .
tionnement de ces réservoirs.,

Par ailleurs, on n’a parlé ni des prélévements pour ’eau potable (D5), ni du transfert de B5 vers B6. Ces deux
opérations sont effectuées immédiatement aprés P’initialisation des réservoirs dans la boucle mois ; pour ’eau potable,
il s’agit d’une satisfaction de demande comme les autres mais qui, par la position topologique de ses points de pré-
Iévement n’interfére pas avec le reste. Le transfert est déclenché par les conditions de remplissage a la fois de B5
et de B6 ; I'opération est faite avant qu’on s’occupe de la satisfaction des demandes ; son influence sur la salure de B6
est calculée & ce moment et ne sera pas revue au cours du calcul sur les unités hydrauliques.

Si on veut rendre les tests de salure opérationnels, c’est-a-dire se baser sur eux soit pour corriger les mélanges
de fagon A satisfaire les conditions de salures des demandes, soit pour économiser les eaux douces, on peut
imaginer de nombreuses méthodes de calcul, mais on n’évitera pas les itérations. La plus simple semble & priori
celle qui consiste & procéder comme ci-dessus pour une premiére détermination des partages volumétriques, puis
pour le calcul des salures, 4 utiliser les tests sur les salures pour corriger les répartitions lorsque les exigences des
demandes ne sont pas satisfaites, puis refaire totalement les bilans volumétriques et conclure par un nouveau caleul
des salures, considéré cette fois comme définitif. Encore faudrait-il s’assurer, pour étre rigoureux, qu’une seule
itération soit suffisante, ¢’est-a-dire qu’en procédant ainsi on a bien tiré le maximum des possibilités de I’aménage-
ment, compte tenu du degré d’élaboration des consignes.

Nous n’avons pas la prétention d’avoir été complet dans la description des opérations qu’il est possible d’effec-
tuer sur les unités hydrauliques en relation avec la satisfaction des demandes. Le probléme des transferts et des
jonctions est tellement spéeifique qu’a part les quelques indications que nous avons données et que nous donnerons
a propols des algorithmes opératoires, il vaut mieux laisser cela au bon sens et 3 I’analyse de chaque aménagement
particulier. '

4.5. ALGORITHMES OPERATOIRES.

4.5.1. Fonctionnement d’un réservoir.

Reprenons les graphiques de la figure 2. Le plan d’cau dans un réservoir, hors les périodes de déversement, peut
atteindre au maximum la cote HMAX pour laquelle la retenue contient un volume VMAX. Cette cote correspond
au début du fonctionnement des organes évacuateurs du barrage. S’il s’agit par exemple d’un évacuateur de surface
a déversoir libre, c’est la cote du point le plus bas du seuil déversant ; si le seuil est équipé de vannes, c’est la cote
pour laquelle on commence & manceuvrer les vannes. On supposera qu’aprés toute évacuation de crue la cote dans
la retenue est égale 8 HMAX. On supposera également que tout excédent du bilan du réservoir durant le pas de
temps est évacué complétement aprés la fin de 'intervalle de temps sur lequel est établi ce bilan.

Ces premiéres hypothéses, qu’on ne saurait accepter pour d’autres opérations, telles que I’étude du laminage
d’une crue, sont parfaitement valables lorsqu’il s’agit d’étudier la gestion d’un réservoir et sont d’autant mieux
o Une p e 1 & &
justifiées que le pas de temps choisi pour le calcul est plus grand (mensuel par exemple).

La cote minimale dans la retenue (HMIN) est celle a partir et en dessous de laquelle on s’interdit d’effectuer
des prélévements. Elle peut correspondre & une limite inférieure technique effective des possibilités de prélévement
(calage de la prise) ou simplement & une consigne. Au cours d®une étude sur les variations de I’efficacité du réservoir
dans le temps, elle peut varier suivant le colmatage di 4 la sédimentation des apports solides. Notons enfin que,
si on interdit le prélévement en dessous de HMIN, cela ne veut pas dire que le plan d’eau dans la retenue ne puisse
pas atteindre une cote inférieure & HMIN. En effet, I’évaporation peut suffire a faire baisser ce plan d’eau ; c’est
alors HO qui constitue la limite inférieure possible.

Lors de 'opération de bilan d’un réservoir sur 'intervalle correspondant au pas de temps, les apports sont
connus (ou supposés tels), les prélévements correspondant aux demandes aussi; ceux qui correspondent 2 des
transferts sont calculés généralement & partir des conditions d’état du systéme se rapportant soit au réservoir
en cours de calcul, soit & des élémentis extérieurs 4 I'unité a laquelle appartient ce réservoir. Restent les prélévements
par évaporation.

Soit HDEB la hauteur de la retenue au début du pas de temps et HFIN celle qui est atteinte 2 la fin, auxquelles
correspondent des volumes VDEB et VFIN et des surfaces SDEB et SFIN. Si on suppose que la vitesse d’évapora-
tion est constante durant I’intervalle de temps (t1, t; 4+ 1), s0it E exprimée en hauteur évaporée pendant cet intervalle,
la perte en volume est égale a

t=Ty4y
Vg = —

t=t;

S(t) dt

Or il est bien évident que ’on ne connait, au moment du caleul, ni la forme de S (t), ni méme la valeur S(t; 4 ")
qui permettrait d’estimer une valeur approchée Vg = E* (S(t;) + S(t; +,)) /2 A T. Méme en s’en tenant & cette
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approximation, qui constituc finalement la forme la plus élaborée possible du calcul, on ne peut opérer que par
approximations successives.

Si, de plus, on peut admettre que la variation HFIN-HDEB est suffisamment petite pour que S(t;) soit voisin
de S(t; 4 ). on se contente d’estimer Vg par E*S(t;) /A T. A moins d’une exploitation particuliérement brutale
de réservoirs de petites dimensions, cette approximation est largement suffisante, surtout si on tient compte de
Pincertitude inévitable sur la variation de S (t) dans l’intervalle. Il est alors possible de simplifier beaucoup les
calculs. Outre qu’on peut se passer d’itération, puisqu’on n’introduit plus que la quantité connue S (t;), on n’a
méme plus besoin de 1a fonetion S (H) elle-méme, c’est-a-dire de I'algorithme permettant de calculer la surface de
la retenue connaissant sa cote. Il suffit en effet de faire, au début du mois

HDEB = HDEB — E

¢’est-a-dire de soustraite directement, de Ia cote dans la retenue, la hauteur évaporée dans le mois, puis de calculer,
au moyen de la fonction volume, le nouveau volume V (HDEB).

Une fois que les opérations de bilan ont été effectuées, il faut disposer d’une fonction permettant de calculer
la cote correspondant au nouveau volume. On doit donc introduire dans le modgle la fonction V(H) et son inverse
H(V). La courbe de remplissage V(H), figure 2, est divisée en KMAX trongons, & partir de HO jusqu’a une cote
qui soit supérieure & HMAX. Les trongons sont numérotés de 1 & KMAX, ainsi que les points qui constituent leurs
limites inférieures. Le point qui limite supérieurement la courbe est numéroté LMAX = KMAX + 1. Chaque
trongon de courbe est assimilé & un arc de parabole défini par

— sa limite inférieure numérotée L, a laquelle correspond

— une hauteur HP (L),
— un volume Q (L),
— un point intermédiaire numéroté L et situé en principe vers le point d’abscisse (HP(L) + HP(L + 1))/2,
auquel correspond
— une hauteur HINT(L),
— un volume QINT(L),

— sa limite supérienre HP(L - 1) qui constitue la limite inférieure du trongon L - 1.

Les valeurs correspondant a ces variables sont directement relevées sur la courbe de remplissage et perforées
sur cartes de la facon suivante :
1re carte : hauteurs HP.
LMAX en I2, colonnes 1 et 2.
HP(L), au maximum 15 valeurs en format 15 F 5.2, c’est-a-dire en cm, sans point décimal ; a la lecture,
HP se trouvera convertie en métres. Colonnes 3 & 77,
2¢ carte : volumes Q.
Q(L), aumaximum 15 valeurs, lues dans un format tel que le volume se trouve converti en millions de m? :
— retenue de moins de 100 millions de m3 ; unité 1 000 m3, valeurs perforées sans point décimal
et lues en 15 F 5.3.
— retenue de moins de 1 milliard de m3 ; unité 10 000 m3, lecture en 15 F 5.2.
— retenue de moins de 10 milliards de m?® ; unité 100 000 m3, lecture en 15 F 5.1.
— retenue de plus de 10 milliards de m? ; unité 1 million de m3, lecture en 15 F 5.0.

3¢ carte : hauteurs HINT.

HINT(L), comme HP(L) mais dans les colonnes 1 & 70 (on perfore au maximum 14 valeurs).
4¢ carte : volumes QINT. ’

QINT(L) comme Q(L) (maximum 14 valeurs).

Ce dispositif permet d’analyser la courbe de remplissage avec 14 trongons, ce qui est toujours trés largement
suffisant.

Les coefficients de chacun des troncons sont calculés dans un programme qui utilise les cartes précédentes,
tel que le programme POH602 de PORSTOM, présenté sur le tableau IT. Le volume correspondant i une cote HT
dans la retenue, comprise entre H(L) et H(L 4 1), est donné par la formule

X * (C(LL) * X 4 C(2,L) + C(3.L)

ot X = HT — HP(L), et oit C(1,L) est le coefficient du terme de second degré dans I’équation de la parabole
correspondant au trongon L, CG(2,L) celui du terme de premier degré et C(3,L) le tezme constant. La courbe de rem-
plissage est complétement déterminée par

— les LMAX valeurs de HP(L),

— les LMAX valeurs de Q(L),

— les KMAX valeurs de C(1,L),

— les KMAX wvaleurs de G(2,L},

— les KMAX wvaleurs de G(3,L).
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C PROGRAMME PCH 602
C CALCLL DE LA COURBE DE RENMPLISSAGE [ UN RESERVOIR
DOUBLE PRECISICN HPQHINTQINTSC,0CsDyDQIN,DINTyHT 4 X
DIMENSION KHP{16) 4MANT(3,4,15) ,ICEBI{1000)s ICAR{3,415)
DINENSIONHPIL16) ,QU16) ;HINT{15) 4 CINTI(15),C(3,15),+(1000),0EB(1000)
DIMENSION FRAGI{18),LQ{16)
10 FORMAT(1X,F27.2,F28.3)
12 FORMAT(212,14,18A4)
€5 REAC(E5,18INBAR,FRAG
18 FORMAT(IA,18A4)
IFINBAR.EQ.Q)GC TC 400
KRITE(H6,19)YFRAG
15 FCRMAT{'1*////20X,18A4//}
€8 READ{E )L)ILMAX {HF{L) yL=1,LNAX)
1 FORMAT(I2,15F5.2)
IFILMAX)SS,4CC 4S5
€S READ(S,2)Y(QIL) 4L=1LFAX)
2 FGRMAT{15FE.2)
DO 50 N=1,LMAX
20 LOIN)=CIN)*1CC
KMA X=LMAX=1
READ (S22 (HINT(L) 4L =1 ,KMAX)
READ(E,2Y{QINT{L) 4L =1 ,KMAX)
DO1CCL=1,KMAX .
DR=R{L+1)-Q(L)}
D=HP{L+1)~-HP{L)
DQIN=CINT{L)=-C(L)
DINT=HINT{L)=-HP{L)
Cl1,L)={DINTHDC~DCIN*C) /(C*CINT®{C~-CINT))}
CL2,L)¥=DQ/D~-C(1,1L)4D
1C0 C(2,L)=Q{L}
WRITE(64¢)
6 FORMAT{1X,*VALEURS DE C'//)
KWRITE(6+47)
7 FORMATILIOX S "CLLlaL) " 416X C{24L) % ,16X,CL3,L)7/)
WRITELGs5) (L 4I0{K L) +K=1,3),L=1,KMAX]}
5 FORMATISXy 'L =1,13,E18.,792E22.7)
WRITE{S,I1I (L JHPIL) sQIL) 4L=1LMAX)
11 FCRMAT(///71 %Xy *VALEURS DE HP(L) ET DE VPILI'Y///20Xs%L ', 5%, HP (L) E
IN METRES* 45Xy 'VP{L) EN MILLICNS DE M3V/7/7 (19X 12:F14.2:115%,F10.27)
2)
INMAX=(HP{LMAX)=HP(1)+2.00)/2.D0
H{1}=HP(]1)
DEB(1)=01{1)
003CCI=2,IMAX
H{I}=t{I~-1)¢2,
HT=H{1)
IF(HT-HP{KMAX})120,110,110
11C L=KMAYX
GOTOL1EC
12C DO14CL=2,KMAX
IF{HT-HP(L))130,130,140
120 L=L-1
GOTO1E0
140 CONTINMNUE
150 X=HT1=-HP{L)
DEBLI)=X*{C{1l,L)%X+C(2,L))+C(3,L])
IF{DEBII))256,36C,300

Tableau i

Cah. O.R.S.T.0.M., sér. Hydrol., vol. X, n° 1, 1973 41



(M.) Roche

42

2¢9
3CC

10C¢
2C¢C¢

1¢C1
1{(2

11C2
2G6C1

11€3

1€C3
1CC4

11C4
2¢C2

11(5

1{C5
1€Cs

11€6
2¢C3

11€7

1CC7
1CCé8

1117
1C18
2€C4

DEBLI)=0D
CCNTIMLE
WRITE(6,8)FRAG

FORMAT('1'/' BAREMNE HALIEURS =~ VOLUMES',5X,18A4//)

WRITE(6,495)

FORMAT(21 Xy "HAUTEUR (¥) ',10X,*VCLUME(MILLICNS M2})'/)

DO 5CC I=1,IMAX
H{I}=H(I})+0.,005

R=DEBI{I}
IF{R-1.)1€0(,1001,1001
WRITE(6,2C0CIH{I) ,DEB(I)
FORMAT(LIX4F27.24F28. 31}
GC 1€ 50¢
IF{R~1C.110024+1€C3,1003
¥Y=R*1(0.

Z=Y'+C .5

IY=IFIX{Y)

I1Z=IFIX{ 1)
ZA=DEB{1)+0.0C5
IF(I7-1Y)1102,1102,1103
WRITE{€&,2C01)H{I) ,DEE(T)
FORMATIL X F27.,2,F27.2}
GO T1C 500
WRITE(6,2C01)HIIY 1A

GG T0 50¢C
IF(R~10C,.41CC4,10C65,1C05
Y=R*1(C,

Z=Y+C.5

12=I1FIX{Z)

Ivy=IFIXtY)
LA=DEB{I)+0.C5
IF{1Z-1Y)11C4411C4,1105
WRITE(6,2C02)H{IY,DEEL])
FORMAT{LX,F27.2,F26.1})
GO 10 570
WRITE(6,42CC2YHITI) ,2A

GO 1O 500
IF(R-100C.)1CC641GCT7,1007
Y=R

1=¥+C.5

1Z=1F1IX{2)

IY=IFIxX{Y)

ZA=R+ (.5
IF(1Z-1Y)11C€,11C6,1107
WRITE(642C03)HII) ,DEBIT)
FORMAT({1X,F2T7424yF25.0})
GC 1C 500
WRITEUH,2C03VHI{T) ,ZA

GG 10 503
IF{R-1000€.)10(8,1909,1009
¥Y=R

I=Y¥+%,

17=1FIX{2)

IY=IFIX(Y)
IF(IZ-1Y)1117,1117,411C8
IDEBI(I)=IY/10
WRITE(642CC4)H(T) ,IDEBI(I)
FORMAT(1IX yF27.2420X512,'01)

Tableau Hl (suite 1)
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1C¢5
1C10

12¢0
1019
2C€C5
1201

1011
€Co

le1
162
1€3
160

14

1¢¢

4CC
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GO 70 500

IDEBI(I)=12/1C
WRITE(6,2004)H(1),IDEBI(])
GO 70 500
IF(R-1000CC,11010,1011,1011
Y=R

Z=Y+5C,

IZ=IFIX(2)

IY=IFIX(Y)}
IF(17-1Y)1200,41200,41201
IDEBI{IY=IY/100
WRITE(6,2C05)HIT) ,IDEBI(])
FORMATILX yF2742 416X ,13,'00")
GG 10 50¢

IDEBI{IN=12/100
WRITEU6,2C35)HIT) ,IDEBI(I)
GG TO 5430

CCNTIMUE

DN 16C L=1,LMAX

R=HP{ L)

IF{RY16141624163
KHP{L)=R#*100,-0,1

GO 10 160

KHPLL)=0

G0 TC 160

KHP{ 1L }=R*100.+0.1

COCNTINUE
WRITE(T214)LMAXy {KHP{L) yL=1,LMAX)
FORMATLI2,1515)
KRITE(T7,14)LFAX, (LQ{L},L=1,LMAX)
DC 1€E K=1,3 .
WRITE(7,1€) K (CUK,L) 4L=1,KNAX)
FORMAT(I1,4017.10/{(4D17.10)}
GG TC ¢5

s1opP

END

Tableau Il (suite 2)

Ces valeurs sont sorties sur cartes perforées par POH602 suivant les formats :
LMAX et HP(L) converties en valeurs entiéres (cm) : (I2,1515)

LMAX et Q(L) converties en valeurs entiéres suivant ["unité choisie :...............oovivnn,
K et C(K,L), X variant de 1 &4 3 :

étant entendu qu’il y a, pour chaque C, autant de cartes qu’il est nécessaire.

POH602 imprime également les résultats ; on en donne un exemple dans le tableau III.

(12,1515)

(I1,4D17.10/(4D17.10))

Lorsqu’un aménagement comporte plusieurs réservoirs, on pourrait discerner les paramétres des courbes de
remplissage de chacun d’eux en affectant les variables d’un indice supplémentaire, par exemple HP(n,L), C(n,K,L).
En fait, on préfére créer autant de variables qu’il y a de réservoirs : HPn(L), VPn(L), Cn(K,L) ; il est ainsi plus
facile de rendre les notations homogénes sans augmenter la place en mémoire. En effet, toutes les unités ne com-
portent pas de réservoirs et, avec la premiére notation, on serait contraint de laisser des places vides dans les
matrices, sans en tirer un avantage quelconque dans le programme de calcul.
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BARRAGE 10
VALEURS DE C
Cl1,L) c{2,1) Ci3,L)
L= 1 0.53981110-01 -0.1970310D+00 0.0
L= 2 0. £648759D- 01 0.8292633D+00 0.3000000D+01
L= 3 0.9337C68D- 01 0.2661064D+01 0.1000000D+02
L= 4 0.1288245D+00 0.3355878D+01 0.2600000D+02
L= 5 0.93397750- 01 0.4933011D+01 0.4600000D+02
VALEURS DE HP{L) ET DE VP(L}
L HPIL) EN METRES VP{L) EN MILLIONS DE M3
1 185,00 0.0
2 194,50 3.00
3 199.90 10.00
4 205.00 26 .00
5 210.00 46,00
6 215.00 73.00
BAREME HAUTEURS — VOLUMES BARRAGE 10
HAUTEUR (M) VOLUME (MILLIONS M3)
185.00 0.0
187.00 0.0
189.00 0.076
191.00 0.761
193.00 1.88
155. 00 3,44
197.00 5.61
199. 00 8.48
201. 00 13.0
203,00 19.1
205. 00 26.0
207.00 33,2
209.00 41.5
211.00 51.0
213.00 61.6
215.00 73.0
Tableau Il
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Les cartes HP, Q et C sont introduites dans les données et lues par le programme « modéle». Le probléme,
au cours des opérations de simulation, est de pouvoir calculer V connaissant H, et H connaissant V. La premiére
opération s’effectue a partir de I’équation déja citée, par ’intermédiaire d’un sous-programme

FUNCTION V(HP, C, XH, KMAX)

dans lequel XH désigne la cote dans la retenue pour laguelle on désire calculer le volume ; ce sous-programme
détermine dans quel trongon se situe XH et applique I’équation de la parabole caleulée pour ce trongon.

La seconde opération fait appel & un sous-programme
FUNCTION H(VP, C, HP, XV, KMAX)

dans lequel XV désigne le volume dans la retenue pour lequel on veut calculer la cote ; ce sous-programme déter-
mine dans quel trongon se situe XV, en utilisant cette fois les VP, et résoud suivant H I’équation de la parabole
correspondant a ce trongon.
Comme dans les modéles de simulation les volumes sont généralement traités en milliers de m3, alors que sur
les cartes relatives aux courbes de remplissage ils sont indiqués en millions de m3, les sous-programmes H et V
contiennent un changement d’unités. Ces programmes sont listés sur le tableau IV.
On doit voir maintenant comment, en utilisant les fonctions H et V, on fait Ie remplissage initial d’un réservoir
compte tenu
— de I’évaporation qu’on préléve au début du pas de temps, suivant ’approximation dont on a parlé pré-
cédemment, »
~— des apports qui comportent les débits QS(n — 1) du réseau hydrographique & Uentrée dans 1'unité, les
colatures éventuelles de la demande amont, et les apports intermédiaires propres i I"unité,
— de I’état du réservoir avant I’opération de remplissage.

S’l y a lieu, on introduit les paramétres nécessaires aux caleuls de salinité.

FUNCTION VIHP,C XH ,KMAX) FUNCTICN H{VP,C,HP ,XV,KMAX)
DOUBLE PRECISICN CsX DOUBLE PRECISIGN CyX4C1,C2,C3,0ISCR
DIMENSICGN HP(16)4C(3,158) DIMENSION VPU16}, C(3,16) ,KP{16)
IF{XH=-HP(KMAX}} 100,105,105 X=%¥V/1C0NQ. .
1(5 L=KMAX IFUX=\VP(KMAX))100,105,105
GOTO 120 125 L=KMAX
1CC DO 115 L=2,KMAX GOTd 129
IF(XH-HPIL)) 110,110,115 100 DO 116 L=2,KMAX
110 L =L-1 IFUX=VPILI)1104110,115
GATO 120 il t=t-1
115 CONTINUE GD10 129
120 X=XH=-HP{L} 115 CONTIMNUE
V=UXF(CLL.L)*X +C(2,5L)) +C(3,L) )%1000 12C C1=C(1,L)
IF{V) 130,140,140 C2=C{2,L1
132C v=C.,. C3=C(3,L)
143 RETURN IF{DABSI{C1)~1.D-30)130,135,135
END 139 HsHPU{L)+(X~C3)/C2
GOTO 3C0

135 DISCR={X+C2+C2/{4,D0%C1)~C3}/C1 .
IF(DISCRIL43,159,150

14C DISCR=C

133 IF(C1)16C,17C,17C

169 H=HP(L)-C2/(2.D0%CL)-DSCRTI{DISCR}
GCTO 300

17C H=HP{L)}-C2/(2.004CL)+DSARTIDISCR)

3C0 RETURN
END

Tableau |V
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Le tableau V donne un sous-programme SUBROUTINE, dit REMBAR, permettant d’effectuer un tel calcul.
Les arguments de la SUBROUTINE ont les significations suivantes.

HFIN :

EVAP :
HO :

HP, CX, KMAX, VP :

VFIN :
SFIN :

APPORT :

SAPPO
VMAX
QS :
SQS :

OO

Dans le programme principal, avant I’appel de la SUBROUTINE, c’est la cote dans le
réservoir a la fin du pas de temps précédent. Aprés I’appel de la sous-routine, sa valeur
est changée dans le programme principal pour tenir compte de opération de remplis-

sage indiquée ci-dessus.

Evaporation retenue pour I'intervalle de temps considéré.
Cote correspondant a un volume nul du réservoir.

Caractéristiques de la courbe de remplissage définies ci-avant.

Volume dans la retenue correspondant 2 HFIN.

Salure de VFIN.

Apports dans le barrage durant V’intervalle de temps considéré,

Salure des apports.

Volume maximal de retenue (déja défini).
Débit de sortie de I’unité, égal au déversement du barrage.

Salure de QS.

SUBROLTINE REMBAR(HFINJEVAP,HOsHP »CX9KMAXyVP,VFINySFIN, APPORT,

1SAPPCsVMAX,Q05+SCS)

SOUS_PROGRAMME PDUR LE REMPLISSAGE D'UN BARRAGE(BILAN DES APPORTS ET
DE L'EVAPCRATICN A L'EXCLUSICN DES PRELEVEMENTS.)

ic

15
€0

€1

£2

€3

£4

€2

160

DOUBLE PRECISICON CX
DIMENSION HPU156) ,CX(3,15),VP(156)

IF(VFAX=1.,E~5}T7C 70,75
QS=APPORT

SQS=SAPPO

GO 70 100

HDEB=HFIN-EVAP
IF(HDEB-HC-0.0001)80,80,81
HDEB=HO

VDEB=C.

SDEB=C.

GG TO 82

VDEB=V({HP yCXyHOEB 4KMAX)
IF{VDEB.LT.1.E~5)G0 TC 80
SDEB=\VFINASFIN/VDES
VFIN=\DEB+APPORTY
IF{VFIN-0Q.00C1) 83,83 ,84
SFIN=C.

VFIh=C.

HF IN=HO

Q5=0.

SQs=0.

GO 70 100

SFIN=({ VDEB*SDEBFAPPCRT*SAPPC)/VFIN
IF(VFIN-VMAX}) 51,91,92
Q<=0

SQs=C.
HFIN=H{VP ,C X4HP s VFIN s KMAX)
60 70 1cCC

QS=VFIN-VMAX

VFIN=VMAX

SQS=SFIN

HFIN=F (VP ,CX yHPy VNAX s KMAX)
RETURA

END

Tableau

\Y
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L’opération de remplissage est effectuée en une seule fois, au début de I'intervalle de temps considéré, sans
tenir compte des prélévements dus aux demandes ou aux transferts. Les déversements, qui se traduisent par un
débit QSn sortant du barrage, sont calculés & ce moment-1a. Lorsqu’il n’y en a pas, Phypethése de calcul est complé-
tement vérifiée ; s’ils ne sont pas nuls, ils seront surestimés puisque les préldvements, qui s’effectuent en principe
tout au long du mois, créent des « creux» valorisant 1'utilisation du réservoir. Il est rare toutefois que cet effet,
qui va dans le sens de la sécurité, soit de quelque importance ; de toute fagon, Ie déversement n’est définitif qu’aprés
la derniére prise d’utilisation ; tant qu’on n’en arrive pas la, I’eau reste dans le systéme.

Les « FUNCTION » V et H ne sont pas utilisées que pour le remplissage ; on les retrouve chaque fois qu’il est
fait appel au réservoir pour satisfaire une demande ou un transfert.

4.5.2

‘et eis L

onctionnement d’une nappe.

Il faut bien s’entendre. Un modele de simulation d’aménagement, tel que nous le présentons, n’a pas de vocation
pour définir les mouvements a I’intérieur d’une nappe souterraine, ni méme pour utiliser finement tous les résultats
qu’on pourrait tirer d’un modéle spécialisé dans la gestion des eaux souterraines. Il s’agit ici de tenir compte, dans
un projet intégré basé essentiellement sur I"utilisation des eaux de surface, d’apports complémentaires susceptibles
d’éire fournis localement par des nappes souterraines d’extension généralement limitée. Les deux facteurs qu’il
importe alors de connaitre sont :

— le volume utilisable maximal de la nappe,

— son mode de réalimentation.

Si le modéle est dynamique et si on veut faire entrer les nappes dans le jeu des prélévements optionnels, il faut
en plus, pour chaque nappe, fixer le débit maximal de pompage, soit, en I'occurrence, le volume maximal qu’il
est possible de prélever dans la nappe durant ’intervalle de temps considéré.

Le volume maximal d’une nappe i, quon appellera VMNAI, devrait &tre fixé par un hydrogéologue. En prin-
cipe, cela ne pose pas trop de problemes, a condition d’avoir entrepris les études nécessaires et d’avoir pu déterminer
les limites d’utilisation de la nappe, tant dans son extension en plan que dans sa dimension verticale.

Le probléme de la réalimentation est beaucoup plus délicat. La véritable solution reléve de la mise en ccuvre
de modéles hydrogéologiques analogiques ou digitaux, et la schématisation destinée & la prise en compte des nappes
dans le genre d’affaire qui nous occupe, risque de se traduire par des hypothéses vraiment trop peu réalistes. Ii est
donc fortement conseillé de demander ’avis d’un hydrogéologue, et méme d’entreprendre des études spécialisées
avant de construire un tel algorithme. Cela n’est pas toujours possible et nous indiquerons deux cas simples extrémes

dans lesquels il est au moins possible de décrire ’algorithme, s’il n’est pas souvent facile d’en chiffrer les paramétres.

Dans un premier cas, on supposera que la nappe i correspond a une formation locale, aux limites bien définies,
ou tout au moins qu’il est possible d’en définir un périmétre d’exploitation peu influencé par les conditions aux
limites. On supposera également que la réalimentation ne peut se faire qu'a partir des apports du bassin versant
intermédiaire correspondant a 1’unité hydraulique n dans laquelle elle se trouve. Si, pendant P'intervalle de temps
considéré, les apports intermédiaires ont été de ACn, et si le coefficient de ruissellement a été égal & Rn, on a, en
désignant par RASP le rapport de la surface du périmetre d’exploitation de la nappe a celle du bassin versant
intermédiaire :

Volume de réalimentation = RASP * ACn * (1 — Rn)/ Rn

Toute la difficulté réside dans P’estimation de Rn, d’autant plus que ce coefficient a toutes les chances d’éire
variable avec notamment la valeur de ACn. Il conviendra done de se montrer prudent et d’effectuer, entre autres,
une analyse de la sensibilité des résultats de la simulation a la variation de ce paramétre. On peut améliorer
I’approche en cherchant & définir directement par ’expérience (mesures piézoméiriques) une relation entre le
volume de réalimentation et ACn ou la pluie sur le bassin intermédiaire. On donne ci-aprés un exemple de calcul
tiré d’un programme existant dans lequel on a fait KNAP3 = RASP * (1 — R3)/ R3, 3 étant le numéro de la nappe.
VONAP3 désigne 1’6tat de la nappe (volume actuel).

1098 X = KNAP3 * AC3
Y = VMNA3 — VONAP3
IF (X —7Y) 1101, 1102, 1102
1101 VONAP3 = VONAP3 - X -
AC3 =AC3 —X
.GOTO 1105
1102 VONAP3 = VMNA3
AC3 =AC3—Y
1105 (suite du programme)
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Dans un deuxiéme cas, on supposera qu’il s’agit d’une nappe alluviale dont la réalimentation est due unique-
ment au cours d’eau lui-méme, sans influence notable du bassin intermédiaire. Il est alors naturel de supposer que
le débit de réalimentation est une fonction croissante du débit du cours d’eau, par exemple qu’il est proportionnel
3 I’exces de ce dernier débit par rapport & un certain seuil AnLIMi. On aurait alors, suivant 'exemple tiré égale-
ment d’un modéle existant, I’algorithme (unité 2, nappe 2) :

X = Q82 — A2LIM2
Y = VMNA2 — VONAP2
IF (X) 1091, 1091, 1092
1091 X =0
GOTO 1095
1092 X = K2 *X
IF (X —Y) 1095, 1095, 1093
1093 X =Y
1095 QS2 =QS2 —X
VONAP2 = VONAP2 + X

K2 est le coefficient de réalimentation de la nappe.

4.5.3. Fonctionnement d’un périmétre irrigué.

Tes exigences d’un périmdtre irricué se comporient comme n'importe quelle demande, & ceci prés qu’une
3 g’ & P 3 2 g v P ] P (I }2 ) ’
partie des prélévements est restituée par le sol ; ¢’est ce qu’on appelle les colatures. Elles correspondent a 'excédent
d’irrigation, & I’eau non utilisée par les plantes pour leur développement ou par I’évaporation du sol. Elles sont
g > aun P P P € ppeu p P sol.
généralement estimées comme une fraction de la fourniture : COECO], coeflicient de colature du périmétre carac-

térisé par une demande Dj.

Il n’est pas toujours facile de se procurer une valeur de ce coefficient, qui ne peut du reste qu’étre une valeur
moyenne, étant donné sa variabilité. Lorsque le périmétre existe déja et comporte un réseau de drainage organisé
se déversant dans des collecteurs oll le débit est continuellement mesuré, la détermination est aisée. Lorsqu’on
envisage des réseaux du méme type, qui seront exploités d’une maniére bien définie, on peut procéder a des évalua-
tions par analogie.

Lorsque le drainage est diffus, non organisé, il peut étre assimilé & de I'infiltration, passe en totalité par la nappe
phréatique et il est pratiquement incontrdlable.

Les chiffres qu’on donne habituellement pour COECOj tournent autour de 0,10, pouvant varier en gros de
0,05 & 0,20, sans qu’on sache trop, la plupart du temps, sur quelle base ils ont été évalués.

Reste le probléme du scl. Si la question se pose, on peut considérer qu'une fourniture de volume FOj et d’une
salure SFO apporte au périmétre, pendant I'intervalle de temps, un poids de sel FOj * SFO. Que va devenir ce
sel ? On peut supposer qu’il est entiérement repris par les eaux de colature ou qu’il est en partie stocké dans le sol,
au moins provisoirement. Cette derniére circonstance, si elle est favorable, au moins dans les premiers temps, au
reste de I'aménagement, est rarement propice au périmétre lui-méme dont les sols seront de plus en plus salés et
done de moins en moins propres i la culture. De toute manidre, il arrivera un moment olt la teneur en sel du sol
sera telle que les eaux de colature seront bien obligées de lessiver une quantité de sel au moins égale aux apports.

11 est donc finalement souhaitable, dans la plupart des cas, que le lessivage soit suffisant pour éviter 'accumu-
lation du sel. Mais comme le modéliste n’est pas supposé avoir une influence la-dessus, il a intérét & prévoir un
« coefficient de restitution du sel» GORCOj donnant la fraction des apports totaux en sel qui est entrainée par les
colatures. L’influence de ce phénoméne sur l’ensemble de I’aménagement peut étre mesurée en faisant varier
CORCOj dans les essais de simulation. Le calcul se fait alors de la fagon suivante, par exemple pour la demande 3 :

QCD3 = FO3 * COECO3

5QCD3 =0

IF (QCD3.LT.1.E-5) GOTO 1000

SQCD3 = FO3 * SFO * CORCO3/QCD3
1000 (suite du programme)

4.5.4. Transferts et jonctions.

Il ne s’agit ici que des transferts qui nécessitent un support artificiel, canal ouvert, galerie ou conduite, &
I"exclusion des transits dans le réseau hydrvographique. Ils sont essentiellement caractérisés par le débit limite
(maximal) qu’ils sont capables de transporter ; on désignera ce débit limite par la variable QLIMi, i étant le numéro
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du transfert dans le plan topologique, ou mieux par Znm, n étant le symbole de Vorgane de départ et m celui de
Iorgane d’arrivée. C’est ainst que le débit limite que peut transporter la conduite qui va duréservoirsitué dansi’unité
hydraulique 13 a la jonction 4, sera noté Z13J4 ; il peut du reste varier suivant la charge disponible.

Les cas de transferts sont aussi variés qu’on veut et, 13 encore, on ne peut que citer quelques exemples types.

4.5.4.1. Transfert direct d’un réservoir situé dans une unité n vers un réservoir situé dans une unité m.

Rien que pour ce genre d’opération, les consignes peuveni étre extrémement variées. Il est toutefois logique
gqu’elles tiennent compte des éléments globaux suivants :

— on ne prélévera dans n que s'il y a assez d’eau,

— on ne remplira m que si son niveau est bas.

Les conditions du transfert vont du reste intervenir dans la décision. $’il s’effectue entidrement par gravité
et que les déversés de n sont perdus de toute manitre, on aura tendance a effectuer le transfert méme si le niveau
dans m n’est pas trés bas. Si au contraire il faut pomper, on se montrera beaucoup plus circonspect car il serait
dommage de dépenser de I’énergie pour pomper vers m une eau qui ne serait pas utilisée par la suite. Dans tous
les cas, on établira des consignes telles que

— on ne préléve dans n que lorsque le volume contenu dans le réservoir est supérieur 3 VGThn,

— on ne fait des remplissages complémentaires de m a partir de n que sile volume contenu dans m est inférieur
a VLTm.

Les calculs de transferts se dérouleront alors de la fagon suivante. Aprés avoir effectué les bilans déja indiqués
en 4.4.7. sur les réservoirs n et m, on fera les contréles correspondant aux consignes ci-dessus.’

TF(VoFIN.LT.VGTn.OR. VmFIN.GT.VLTm) GOTO 100
Qum = Znm

VnFIN = VnFIN — Qnm

X = VoFIN + Qonm

SwFIN = (VmFIN * SmFIN + Qnm * SnFIN) / X
VmFIN = X ,

HuFIN = H(VPn, Cn, HPn, VoFIN, KMAXn)

HmFIN = H(VPm, Cm, HPm, VmFIN, KMAXm)

100 (suite du programme)

Cela suppose bien entendu que I'on ait Znm < VGTn — VnMIN et Znm < VmMAX — VLTm et que le débit
limite puisse étre assuré quels que soient les niveaux des deux réservoirs. Si cette derniére condition n’était pas
réalisée, par exemple dans le cas d’un transfert par gravité, il faudrait définir une fonction Znm (X), avee
X = VoFIN — VmFIN et Pintroduire sous forme de sous-programme ; un calcul exact devrait tenir compte du
fait qu’au cours du remplissage de m et de la vidange de n, X diminue.

Dans Palgorithme précédent, on transfére toujours le débit maximal. L’opération pourrait étre plus nuancée
mais il faudrait introduire d’autres paramétres pour les consignes, ce qui ne va dans le sens d’une simplification
dans la conception de Paménagement.

Sl y a pompage, on cherche presque toujours a faire tourner la station de pompage & son état nominal, vers
son maximum de rendement. Le réglage du volume transféré dans I'intervalle de temps se fait en jouant sur la
durée du pompage.

On notera qu’on a toujours intérét a transférer des débits régularisés, donc de disposer d’un réservoir en téte
ou au moins 4 ’amont des transferts. Gela permet d’utiliser au mieux les possibilités des canaux et des conduites et
les puissances installées des stations de pompage.

4.5.4.2. Transferts par intermédiaire de jonctions.

Nous avons défini briévement les jonctions en 4.3.3. Dans notre terminologie, on désigne en fait par le terme
général de jonction tout point de concours de transferts artificiels. En pratique, on réserve plutdt le vocable jonction
a une jonction convergente, comportant plusieurs entrées et une seule sortie, tandis qu’on appelle « dispatching»
une jonction divergente, c’est-a-dire comportant une seule entrée et plusieurs sorties. Une jonction convergente-

divergente, ou jonction-dispatching aura a la fois plusieurs entrées et plusieurs sorties.

Dans la gestion d’un transfert direct de réservoir a réservoir, on ne s’occupe que de I’état des réservoirs. Le
prélévement dans un réservoir pour satisfaire directement une demande a déja été traité ; il ne constitue pas un
transfert a proprement parler puisqu’il sort du systéme d’eau. La notion de jonction répond un peu a un probleme
intermédiaire dans lequel on reste a I'intérieur du systéme jusqu’au dernier organe précédant la mise en consomma-
tion. Les transferts qui partent d’une jonction ou y arrivent ne peuvent plus étre gérés a partir du seul état du sys-
téme, puisque leur aval est en tout ou partic ouvert sur une ou plusieurs demandes.
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Prenons un exemple dans le schéma topologique de la figure 10. Dans ce schéma, I’alimentation en eau potable
est faite soit & partir d’un systéme de barrages situés dans le haut bassin de R1 (Barrages 9, 13 et éventuellement 10},
soit & partir d’un transfert qui rassemble une dérivation du barrage 20 et les eaux de R2 et R3 non utilisées pour les
irrigations des secteurs D14 et D15. Le nombre de degrés de liberté est trés grand et il est possible de construire -
un grand nombre de tactiques d’exploitation d’un tel systéme. Le réle de la simulation est justement d’essayer
ces tactiques (qui se traduisent par des consignes) afin de retenir celle qui donne les meilleurs résultats.

11y a évidemment au départ deux grandes options (on laissera de c6té I’utilisation de I’eau de mer) :
— exploiter 4 fond le systéme de la Haute R1 et chercher dans I'autre systéme les compléments,
— faire le contraire.

Il n’est pas dans notre propos de discuter ce projet, par ailleurs trés complexe. Disons seulement que les eaux
de la Haute R1 sont douees, ainsi que celles de R2 et R3, tandis qu’on risque d’avoir au barrage 20 une salure non
négligeable. Supposons que les eaux des barrages 9 et 13, réservées en priorité pour I’eau potable, soient nettement
insuflisantes en quantité ; laissons de c6té le barrage 10 pour ne pas compliquer les choses.

Si on vide complétement les barrages 9 et 13 et qu’on soit alors obligé de faire appel a I’antre systéme, il n’est
pas stir que R2 et R3 puissent fournir de ’eau douce en quantité suffisante pour réduire &4 un taux acceptable la
salure du barrage 20, compte tenu de ses propres besoins. Par ailleurs, on doit veiller a ce que les pertes d’exploi-
tation QS22 4 Q524 + Q525 soient les plus faibles possibles. Enfin, irrigation des secteurs D16 et D17 peut laisser
apparafire un déficit qu’on cherchera a combler par le débit dérivé QJ3J4.

Un mode rationnel de calcul peut done étre le suivant.

Sans détailler ici le fonctionnement du systéme de la Haute Rl, on supposera qu’on préléve dans ce systéme
la quantité d’eau D18 a condition qu’il reste au moins un volume utilisable VMIHM dans ’ensemble des réservoirs 9,
10 et RS1 (la capacité de RS2 n’est. pas susceptible de jouer un role dans la régularisation; on aurait di le repré-
senter comme une jonction). Soit VRM le volume contenu dans les trois réservoirs avant ’opération.

5i D18 < VHM — VMIHM, la fourniture est complétement couverte par le systéme Haute R1 et le complé-
ment & demander a I'autre systéme est nul, soit CEAUTU = 0. Sinon, CEAUTU a une valeur positive.

Indépendamment, on a fait le bilan :
— de I’ensemble barrage 26, D16, D17, qui se traduit par un déficit positif ou nul & combler par QJ3J4,

— de I'ensemble barrages 24 et 25, D14, D15, qui se traduit par un état V24FIN et V25FIN des retenues ; s’il
v a des déversements (Q24 et/ou Q25 non nuls) on peut les considérer comme disponibles.

On peut convenir de satisfaire d’abord le déficit de D16. Pour cela, on utilise d’abord QS24 et QS25. Si
Q524 4 Q825 > QJ3J4, le probleme est résolu et on bénéficie d’un certain excédent E2425. Comme on ne peut
pas ici examiner tous les cas possibles, on supposera qu’il en est ainsi. La demande i satisfaire n’est plus que
CEAUTU = CEAUTU — E2425. Si cette nouvelle valeur de CEAUTU est négative, le probléeme est résolu. Si
elle est positive, il faut chercher le complément dans les réservoirs 24, 25 ou 20. Cette opération ne peut se faire
qu’en appliquant d’autres consignes, d’abord pour orienter la priorité (quelle source doit-on interroger en premier ?),
puis pour définir les possibilités des différentes sources. On peut, a titre d’exemple, donner les consignes suivantes :

— consulter d’abord le réservoir 24 et puiser de maniére que le volume restant soit au moins égal i un volume
limite inférieur (parameétre) VLI24 ;

— comparer les disponibilités ainsi définies 4 la demande CEAUTU et déterminer la valeur de Q24J1 ; si les
disponibilités sont supérieures 8 CEAUTU, le probléme est réglé et Q24J1 = CEAUTU ; sinon Q24J1 = V24FIN —
VLI24 et on recalcule CEAUTU = CEAUTU — Q24J1;

—- consulter 25 et faire les mémes opérations que précédemment ;

— sila demande n’est pas encore satisfaite, puiser dans 20, en faisant appel successivement, d’aval en amont,
aux barrages de Rl jusqu’a satisfaction ;

— si aprés ce tour complet, il reste un déficit, on peut soit I'afficher, soit revenir aux barrages de la Haute RI,
puis de R2 et R3 avec des consignes différentes des premiéres.

— ete.

Toutes ces opérations sont assorties des contraintes que constituent les débits limites des transferts, qu’il
faudra définir au départ : Z20J2, Z25J 1, etc.

On doit ensuite effectuer les calculs de salures, compte tenu des débits empruntés & chacune des sources et
des salures de ces sources. La salure finale de la fourniture (débit Q1D18) est alors contrélée ; si elle n’est pas satis-
faite, on peut soit simplement le constater (défaillance de salinité), soit la corriger en refaisant le partage entre eaux
douces et eaux salées.

On voit donc que le transfert par des voies artificielles différe des transferts dans le réseau naturel surtout par
la prise en compte des débits maximaux transférables.
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SUBROUTINE TISI2(QDX ,QDY VX ,VY4VMINX ,VMINYSALX, SALY, DEFAX, TOEFAX,
1DEFI X, TDEFIX,DEFAY ,TDEFAY,DEFIY,TDEF IV, FOUR,SFOUR)
C##*% SOLS PROGRAMME PCUR LE CALCUL D'UNE CEMANDE A 2 SOURCES(MODELE SIMPLIFIE)
INTEGER*2 DEFAX, TDEFAX,DEFAY,TDEFAY
DEFAX=0
DEFIX=0
- DEFAY=0
DEFIY=0
DISPX=VX= VMINX
DISPY¥=VY=- VMINY
IF(QDX-1.E=5)5,5,8
5 Fx=0.
GO TC 30
& IF(DISPX)10,10,15
1C DEFAX=1
TDEFAX=TDEFAX+1
DEFIX=QDX
TOEFIX=TDEFI X+GDX
Fx=0
G0 10 30
15 DX=QD¥DI¢PX
IF(DX) 20,20,25
20 FX=QD X
VX=VX=0QDX
GC 10 30
25 Fx=DISPX
VX=YNINX
DEFA x=1
TDEFA X=TDEFAX+1
DEF1X=DX
TDEF I ¥=TDEF I X+DX
30 IF(QDY-1.E-5)32,32,35
32 Fy=0.
GC TC 60
35 IF(DISPY)40,40,45
40 DEFAY=1
TDEFAY=TDEFAY+1
DEFLY=QDY
TDEFIY=TDEFIY+QDY
FY=0
GC TO 60
45 DY=QDY-DISPY
IF(DY) 5C45C,55
EC FY=QDY
VY=VY-QDY
GC 1C 6C
E5 FY=DISPY
VY=VMINY
DEFAY=1 -
TDEFAY=TDEFAY+1
DEFIY=DY
TDEF I Y=TDEFI1Y+DY
€0 FCUR=FX+FY
SFOUR=0.
IF(FCURLLT.1.E-5)6C TG 63
SFOUR={F X4SALX+FY#SALY) /FCUR
€3 RETURN
END

Tableau VI
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4.5.5. Satisfaction d’une demande.

On a expliqué avec assez de détail, en 4.4.7., la marche suivie pour calculer la satisfaction d*une demande en
puisant & des sources différentes dans un ordre fixé par le programme principal et basé sur un certain nombre de
considérations qui ont alers été exposées. L’algorithme de ’ensemble d’une opération pour une demande de ce genre,
en un point déterminé du schéma topologique, est obligatoirement fait « sur mesure» et doit donc figurer dans le
programme principal.

11 est toutefois souvent possible d’introduire des sous programmes qui interviendront au cours de I'opération,
notamment lors du premier prélévement. Cela peut faciliter grandement la programmation et réduire beaucoup
Vencombrement du programme. A titre d’exemple, nous indiquons une SUBROUTINE qui permet, pour deux
tirages imposés a des sources X et Y, de calculer les déficits et les défaillances, ainsi que les volumes réellement
fournis et leur salinité, ou de¢ constater que la demande est satisfaite. Ce sous-programme, appelé TISI2, calcule
également le nouvel état des sources. Il est listé sur le tableau VI.

La signification des variables est la suivante :

QDX : soutirage imposé a la source X ;
QDY : soutirage imposé a la source Y ;
VX, VY: volumes totaux aux sources X ct Y avec SALX et SALY leurs salures ; si la source,

X par exemple, est un réservoir, VX désigne le volume total qu’il contient au moment
o on fait le prélevement ; si ¢’est un fil de Veau, VX désigne le volume écoulé dans
Vintervalle de temps ;

VMINX, VMINY : volumes au-dessous desquels on n’a plus le droit de puiser respectivement dans les
sources X et Y ; si X, par exemple, est un réservoir, VMINX est le volume minimal
déja défini ; si c’est un fil de Peau, VMINX est nul ou égal au débit réservé s’il y en
a un;

DEFAX, DEFAY :  défaillances respectivement pour X et Y ; 8’il y a défaillance pour X (ou Y), DEFAX
(ou DEFAY) est égal a4 1 a la sortie du sous-programme ; ces variables sont annulées
au début du sous-programme ;

TDEFAX, TDEFAY : défaillances cumulées depuis le début de la campagne annuelle d’exploitation ; &’il
y a défaillance pour X, par exemple, TDEFAX est incrémentée de 1; ces variables
sont annulées au début de la boucle annuelle ; :

DEFIX, DEFIY : déficits caleulés sur 'intervalle de temps ; annulés au début du sous-programme ;

TDEFIX, TDEFIY : déficits totalisés depuis le début de campagne annuelle ; annulés au début de la boucle
annuelle ;

FOUR : volume total réellement fourni par I’ensemble des deux sources ;

SFOUR: salure de la fourniture totale.

Lalogique, trés simple, se déduit immédiatemexnt de la lecture du tableau VI. La portée d’une telle sous-routine
est assez limitée puisqu’elle n’est pas dynamique et ne laisse pas de porte ouverte a une compensation du déficit
par un appel a4 d’autres sources en amont de la demande. Ce dernjer handicap peut &tre trés facilement levé : il
suffit de supprimer le calcul des défaillances et de ne sortir qu'un déficit global qu’on essayera de compenser dans la
suite du programme.

1l est également aisé de rendre le sous-programme dynamique ; il suffit d’indiquer un ordre de priorité qui
peut étre basé sur l'ordre de présentation des variables (X prioritaire sur Y), de n’introduire que la demande
globale (QDX -~ QDY), d’explorer d’abord les possibilités de X, puis de compenser le déficit éventuel par Y, etc.
La seule différence, dans ’exploitation des sources, est qu’on peut étre amené a ne pas épuiser les possibilités d’une

N : Jaonp 0 8 1e pas p P
des deux sources, donc a revoir la notion de volume minimal pour cette opération en propre.
P P prop

On peut aussi prévoir extension d’un tel sous-programme a plus de 2 sources (TISI3, TISI4...) si les différents
cas se présentent plusieurs fois dans le programme principal. Enfin, comme on I’a déja indiqué, si on veut utiliser
des contréles de salinité pour gérer la dynamique du modéle (en plus des contréles de volumes), la programmation
devient beaucoup plus compliquée dés qu’on dépasse deux sources ou que ces sources peuvent étre sollicitées par
d’autres demandes ; on est alors pratiquement obligé de passer par un calcul itératif,
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5. PREPARATION DES DONNEES CONCERNANT LES APPORTS.

Reprenons le plan topologique de la figure 9. Il porte indication d’apports An en téte de la premisre unité
de chaque bassin du systéme d’eau, et d’apports ACn dans chaque unité hydraulique. Ces apports représentent les
volumes fournis par les bassins partiels correspondant & n dans lintervalle correspondant au pas de temps choisi
pour le modale. Ils sont, ou non, assortis de salures moyennes SAn, SACn, ou d’autres caractéres de qualité.

Pour faire fonctionner le modele, il est nécessaire de fournir les valeurs de ces apports et éventuellement de
ces salures sur la plus longue période possible afin de pouvoir échantillonner convenablement le ou les produits
finis, ou les déficits et défaillances des différentes demandes.

Les débits sont mesurés & des stations de jaugeage et il est bien rare que celles-ci se trouvent aux endroits qui
conviendraient pour I’aménagement, c’est-a-dire aux bornes des unités hydrauliques. Par ailleurs, les périodes
sur lesquelles portent les observations ne sont jamais les mémes aux différentes stations. Il en est de méme pour les
observations concernant la qualité des eaux, avec encore moins de stations, davantage de lacunes et des périodes
plus courtes.

Les opérations destinées a préparer ’échantillon des An et ACn, et éventuellement celui des SAn et des SACn
seront donc les suivantes (on supposera dans tout ce qui suit qu’on travaille & un pas de temps mensuel) :

— mise au point des débits moyens mensuels observés aux stations ;

— mise au point des salures moyennes mensuelles observées aux stations ;

— choix d"une période de travail, dite historique, et homogénéisation des débits moyens mensuels sur cette

période ;

~— homogénéisation sur la période historique des données coneernant la qualité ; :

— calcul, sur la période historique, des An, ACn, SAn et SACn, par interpolation géographique, et quelquefois

par analogie ; équilibrage des volumes et des poids de sel.

Les opérations précédentes se rapportent a la constitution de ce qu’on appelle un échantillon « historique»
dans lequel on ne tient compte que des valeurs réellement observées, ou déduites par corrélation avec d’autres
données observées, ou interpolées suivant des hypoth&ses purement géographiques (quelquefois aussi climatolo-
giques), tout au moins en ce qui concerne les débits (ou volumes).

Il est parfois intéressant, lorsque c’est possible, de travailler sur un échantillon d’une taille beaucoup plus
importante que celui qui peut &tre tiré de la période historique. On lui donne le nom d’échantillon « synthétique »
et nous indiquerons un moyen, entre d’autres, de le construire.

Une bonne partie de ces opérations est traitée en hydrologie générale, aussi nous contenterons-nous de rappeler
les méthodes et de souligner les points qui se rattachent plus spécialement & I’étude hydrologique des aménagements.

5.1. DEBITS ET SALURES OBSERVES AUX STATIONS.

Les déhits sont fournis essentiellement par les stations du réseau. Parfois, des stations provisoires, souvent
dites tertiaires, sont suivies quelque temps afin de préciser les corrélations entre les débits aux stations du réseau
et les débits aux points intéressants pour I"aménagement (cette pratique est particulidrement recommandée).

Les données provenant des réseaux sont traitées par les.services qui les contrdlent, de plus en plus par les
procédés de Pinformatique. Il s’agit 1a d’un traitement systématique, fait certes avec soin, mais qui ne tient pas
toujours compte de la mise 4 jour et de la valorisation progressive des courbes d’étalonnage ; notamment, les débits
anciens n’ont pas toujours été revus. Quand on commence une étude hydrologique pour un aménagement, on doit,
dans toute la mesure du possible, repartir des données originales non élaborées, les critiquer et les traiter 3 nouvean.

Pour les hauteurs limnimétriques, on reprend tous les originaux des observateurs (lecteurs d’échelles) et les
limnigrammes &’ils existent. Pour les lectures d’échelle, on vérifie les calages en s’appuyant sur les comptes rendus,
les controdles de zéro, sur tout document disponible, on se livre au besoin & des enquétes sur le terrain ; on essaye
également d’évaluer la qualité des relevés d’aprés la forme des limnigrammes, la tenue des feuilles d’observations,
en faisant des comparaisons avec d’autres stations, ete. Pour les limnigrammes, on effectue des séries de contrdles
sur la validité du dépouillement (tableaux de données conformes aux graphiques) ; on vérifie les calages i partir
des lectures de contréle et des cotes relevées pendant les jaugeages ; si ces sondages révélent un pourcentage non
négligeable d’erreurs, il faut reprendre tout le dépouillement.

Si on dispose des minutes des jaugeages, il n’est pas sans intérét d’en contrdler quelques dépouillements ; si,
13 encore, on reléve un pourcentage important d’erreurs, il ne faut pas hésiter a les reprendre en totalité. Il nes’agit
pas toujours la d’un polissage raffiné d’allure un peu académique ; nous pourrions citer un cas dans lequel un con-
trole a montré que 25%, des jaugeages présentaient des erreurs de dépouillement supérieures a 20%,.

11 faut ensuite refaire la courbe d’étalonnage, ou les courbes si P’étalonnage a varié au cours de la période d’obser-
vation, ce qui est presque toujours le ecas pour les basses eaux.
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Enfin, on reprend le calcul des débits & ’ordinateur et on en sort la série chronologique dont on a besoin pour
le modale: celle des débits moyens mensuels observés a chacune des stations dans le ou les bassins intéressant le projet.

SiV’on doit tenir compte de la qualité des eaux, notamment de la salinité, il faut faire sur les observations cor-
respondantes une opération analogue & la précédente, mais avec une méthodologie de contrdle trés différente.

Les mesures de salinité, par exemple, portent généralement sur des périodes beaucoup plus courtes que celles
des observations hydrométriques. Elles sont souvent disparates dans leurs méthodes d’échantillonnage (techniques
de prélévement) aussi bien que dans les méthodes d’analyses. Pour ces dernidres, on procéde soit par analyse chi-
mique compléte, en différenciant les sels dissous, soit par analyse sommaire : teneur globale en sels dissous mesurée
le plus souvent par conductivimétrie.

Tl faut homogénéiser tous ces résultats, aprés une étude critique aussi poussée que possible portant notamment
sur la confiance gqu’on peut attribuer aux méthodes d’analyse pratiquées... et aux conditions dans lesquelles elles
ont été appliquées... lorsqu’on les connait. On produit ainsi, pour les besoins du modéle, un échantillon de salures
moyennes mensuelles & un certain nombre de stations (1).

Si on a l'intention d’utiliser la pluviométrie disponible pour étendre la période d’observation des débits, il
faudra procéder également 2 I’indispensable étude critique des précipitations. On s’attachera notamment a détecter
et A corriger les erreurs systématiques, causes d’hétérogénéité dans les séries, en appliquant la méthode des doubles
cumuls (2). LA encore, il ne s’agit nullement d’un débat académique ; les erreurs systématiques dans ce genre de
relevés ne sont pas occasionnelles, elles constituent la régle générale ; quant aux qualités des publications pluvio-
métriques officielles, elles sont trés basses, dans tous les pays. C’est pourquoi on recommande 13 aussi, dans toute
la mesure du possible, de partir des relevés originaux.

5.2. HOMOGENEISATION ET EXTENSION DES DONNEES « DEBITS».

Les opérations précédentes ont permis de constituer un échantillon de débits-mensuels portant sur une période
inférieure ou égale & n années. Le tableau VII donne un exemple de répartition des données pour un aménagement
intéressant deux bassins (BV1 et BV2) comportant :

— BV1 : 4 stations, pour lesquelles on dispose des périodes (Ak, An), (AL, An), (Al, An) et (A2, Ap);
— BV2 : 3 stations, pour lesquelles on dispose des périodes (A2, An), (A1, Am) et (Ak, An).

1l s’agit done avant tout de compléter

— pour 11 la périede (Al, A(k — 1)),
— pour 13 la période (AL, A(I— 1)),

~— pour 14 ’année Al et la période (A(p + 1), An),
— pour 21 P’année Al,

— pour 22 la période (A(m - 1), An),

— pour 23 la période (AL, A(k —1)).

Encore suppose-t-on ici que toutes les années d’observation sont complétes, alors qu’il peut trés bien y avoir
des lacunes portant sur un ou plusieurs mois pour certaines d’entre elles. On effectue une premitre homogénéisation
par corrélations entre les débits mensuels des différentes stations, ces corrélations portant, pour chaque couple
de stations étudié, sur la période commune (ou période de recouvrement). Il est préférable de les déterminer mois
par mois, bien que dans ce genre d’opération, comme on ne recherche pas U'intervalle de confiance des estimations
effectuées, il importe peu d’avoir, sur le caleul du coefficient de corrélation, une erreur systématique par excés due
a l'effet saisonnier.

Il est par contre trds important de ne pas fausser les variances des échantillons calculés en utilisant sans autre
précaution les véritables équations de la régression. Considérons par exemple les stations i et j pour lesquelles
on dispose, au mois m, d’une série d’observations communes portant sur p années, soit, pour une année k donnée
qism (k) et qjom (k). On sait que pour utiliser aisément les corrélations, il faut que la régression de qi,m en qj,m.
par exemple, soit linéaire et, dans toute la mesure du possible, homoscédastique. Il importe donc au départ de
faire en sorte que, par anamorphose ou changement de variable, ces conditions soient réalisées : soit xy la trans-
formée correspondante de qi,m (k) et yx la transformée de qj,m (). On sait que la régression de y en x s’exprime
par la relation :

— S —
Yx =Y¥p+Tp p—ssf (x — xp)
POx

avec les notations habituelles.

IS

(1) Onlira avec profit, 2 propos du traitement de. mesures de salure, un article de J. CLAUDE, intitulé « Une chaine de programmes
pour le traitement des données sur la salinité», et publié¢ dans les Cahiers O.R.S.T.0.M., série Hydrologie, vol. IX, n° 2, 1972.

(2) Voir Particle de Y. BRUNET-MORET, intitulé « Etude de ’homogénéité des séries chronologiques de précipitations annuelles par
la méthode des doubles masses», et publié dans les Cahiers 0.R.S.T.0.M., série Hydrologie, vol. VIIL, n° 4, 1971.
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TaBLEAU VII

Année Al A2 e, Ak ciivnenn A, Lol Am oo Ap o An
11 b > b4 X r4 x bs X pe X
BV1 12 x X b4 b4 X X X X % X X X P4 X
13 x b4 b4 4 x had s *
14 e b4 X X XK X X x X X
21 X X X x X X > b k4 P # X X
BYV2 22 ® x X X x 4 X e x
23 b4 x X X X ® X > X X

Mais yy ainsi calculée correspond i la moyenne conditionnelle des valeurs possibles de y pour x donné et non
pas a une valeur isolée. une telle valeur serait donnée par la relation

y=Vyx+e
dans laquelle ¢ est une variable aléatoire qu’on peut considérer comme étant normale de moyenne nulle ; elle est
indépendante de x si la condition d’homoscédasticité est réalisée. Négliger = dans le calcul des débits non observés
de la station conduit & diminuer artificiellement la variance de 1’échantillon qu’on aura constitué, d’autant plus
que le coefficient de corrélation est plus faible.

Pour étre correct, si on veut utiliser I’équation de régression a ces fins, il faut d’abord déterminer la distribution
de ¢, puis, au moment de la reconstitution, calculer yx et lui ajouter une valeur ¢ tirée an hasard dans la loi de dis-
tribution ainsi établie. Cela pose en fait un certain nombre de problémes pratiques (apparition de débits négatifs)
provenant du fait que les hypothéses de base ne sont pas vraiment respectées et que I’évaluation de ’écart-type
de ¢ est peu précise par suite de la petite taille de I’échantillon & partir duquel on Pestime.

Pour toutes ces raisons, il est finalement préférable de procéder d’une maniére beaucoup plus simple, certes
peu conforme 3 l'esthétique mathématique, mais qui respecte assez bien la variance initiale : calculer par les
moindres carrés, ou méme tracer a I’eil une droite passant par lorigine : y = Ax.

II est parfois possible d’améliorer la corrélation en tenant compte de la pluviométrie locale par I"application
d"une régression multiple (1). Supposons, pour fixer les idées, que la variable dépendante (celle qu’on veut estimer)
80it qj,m (k). Le bassin de surface S qui fournit ce débit peut (fig. 12) :

~— &tre inclus dans le bassin de surface S; qui fournit qi,;m (k), on a alors S; < S,
— inclure S;, on a alors S; > S,
— n’aveir pas de point commun avec S;.

(a) (b) (c)

Fig. 12.

(1) Pour le détail de I'application des régressions multiples a I’hydrologie, on peut se reporter par exemple & I’article de P. Tou-
CHEBEUF DE LUssieNY, « Régressions et corrélations multiples en hydrologie», publié dans les Cahiers 0.R.S.T.0.M., série Hydrologie,
vol. VIII, n° 4, 1971.
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Dans le premier cas (a), les pluies tombant sur S; alimentent totalement S; et on a peu de chance d’améliorer
la régression en la prenant en compte. Par contre, il n’est pas impossible que la pluie tombant sur le bassin inter-
médiaire S;—; explique une partie non négligeable de la variance de qj.m (k) : influence négative.

Dans le second cas (b), les pluies sur S; expliquent au moins partiellement qi.;m (k) et ne peuvent expliquer
qj-m (k) que par Pintermédiaire de qi,m (k) : il est done a priori inutile de les introduire. Par contre, q; est la somme
de q; et de qj—j, variable expliquée au moins partiellement par les pluies qui tombent sur le bassin intermédiaire
j — i, lintroduction de ces pluies dans la régression peut donc améliorer 'estimation : influence positive.

Dans le cas (c), il est évident que, si on dispose de pluies sur Sj, il peut étre intéressant de les introduire.

La conclusion est done qu’il ne sera intéressant d’utiliser des régressions multiples mettant en jeu les données
pluviométriques que si ces données s’appliquent & un bassin contrélé par i ou par j, mais pas par les deux a la fois,
Il ne faut du reste pas se faire trop d’illusions sur le résultat de "opération ; les bassins et sous-bassins étant voisins,
les pluies, surtout a I’échelle du mois, ont des chances d’étre assez fortement liées et on risque de vouloir faire
expliquer & la variable pluviométrique choisie une partie de la variance déja expliquée par q.

Quel élément de la pluviométrie faut-il alors introduire ? Dans I’espace d’abord, il faut que les données pluvio-
métriques soient fournies par un ou des postes d’observation qui répondent aux conditions exprimées ci-dessus,
donc qui soient située dans le bassin i — j pour (a), j — i pour (b), j pour (c), ou aussi prés que possible, et aussi
loin que possible du bassin j pour (a), i pour (b) et (c).

Dans le temps, Iinfluence de la pluie tombée le mois m sera sans doute prépondérante, mais les pluies des mois
antérieurs peuvent avoir une influence non négligeable. On introduira done, suivant les circonstances, soit les pluies du
mois (pluie mensuelle 3 un pluviométre ou moyenne des pluies mensuelles 4 plusieurs pluviométres), soit un indice
pluviométrie défini comme une somme IPy, = Py + a; Pry; + a, Py ... 4 a3 Py o1 a3 déeroit quand i augmente,
par exemple en progression géométrique de raison 1/2. En fait, la plupart du temps, on se limitera a la pluie du mois.

Reste 4 savoir A quoi on va appliquer ces régressions ; autrement dit, comment définir les couples (i, j) ? La
méthode générale consiste & étudier les N (N — I) /2 combinaisons possibles des N stations. Cela risque de faire
beaucoup et, s’il vaut mieux en faire trop que pas assez, il convient néanmoins d’éliminer les combinaisons qui
paraissent 3 priori les moins avantageuses (bassins les plus éloignés), en donnant la priorité aux couples dont les
bassins ont le plus grand recouvrement.

11 est entendu que la plus grande partie de la variance de qj,m (k) est expliquée par le débit ¢a,m (k) 3 une autre
station hydrologique et qu’en introduisant la pluviométrie, on ne vise qu’a expliquer le résidu y — Ax. On cherchera
donc en réalité la régression entre ce résidu et IPy pour les couples (i,j) sélectionnés comme on vient de le dire, et
on retiendra celui pour lequel on obtient le plus fort coeflicient de corrélation. On peut, pour la reconstitution,
utiliser directement 1’équation de régression trouvée, la réduction de variance découlant de cette opération étant
alors trés faible devant la variance totale de I’échantillon.

On peut alors chercher & augmenter la durée de cette période avec le seul recours des données pluviométriques.
Cette opération est préparée lors de 1’étude précédente d’homogénéisation, mais il faut se méfier que I’absence de va-
riables explicatives «débits» peut modifier assez considérablement 'influence relative des autres variables explicatives.

On commencera par rechercher, pour chaque bassin, la relation entre le débit moyen annuel & la station Q; (k)
et la pluie moyenne annuelle sur le bassin P; (k), estimée par la méthode de Thiessen si on dispose de plusieurs
postes pluviométriques. La relation Q (P) comporte un seuil physiquement explicable qui n’a rien a voir avec la
constante de 1’équation de régression due a la réduction de variance qu’on trouve dans les relations débit-débit
ou pluie-pluie ; ce seuil correspond en gros a la précipitation minimale annuelle nécessaire & I’apparition de I'écou-
lement ; on la désignera par P, En réalité, la relation Q(P) est done une relation Q (P — P ). Mais il n’en reste pas
moins qu’a ce seuil se superpose une constante quitraduitla diminution de variance due & I’application de la régression.

Comme P g n’est pas connu a priori, on n’a plus la ressource de faire passer la droite de régression par I’origine-
On suppose en effet que la régression est lindaire, si elle ne P'est pas, il convient de faire les transformations conve-
nables pour obtenir des variables normales Yy et Ky ; simplement, dans ce cas, la constante « seuil » qui se substitue
a P, n’a plus une signification physique aussi claire. On peut bien entendu appliquer I’équation de régression vraie
Q = A(P — P,), rechercher la loi de distribution des résidus, et procéder au calcul de I’échantillon étendu comme
on I’a indiqué pour ’homogénéisation, avec les mémes avantages et les mémes inconvénients.

On préférera souvent utiliser un expédient pour, sinon supprimer, du moins réduire V’erreur systématique
par défaut introduite pour la variance. Au lieu d’appliquer les moindres carrés aux résidus Q calculés — Q observés
on les appliquera aux distances des points représentatifs des couples (Qg, Px), & la droite Q = A(P — Po) qui ne
sera plus une vraie droite de régression. On dit qu’on utilise alors une « pseudo-régression ».

Lorsqu’on a ainsi mis au point un échantillon étendu de débits moyens annuels, on reprend la méme opération
i I*échelle mensuelle, en tenant compte au besoin de I'influence des pluies des mois antérieurs, ainsi qu’on I’a indiqué
pour ’opération d’homogénéisation. Ces nouvelles régressions sont surtout destinées a fournir la forme de la répar-
tition des débits dans I’année, car les débits annuels déduits des débits mensuels ainsi reconstitués sont généralement
moins valables que ceux quisont obtenus par une régression a1’échelle de I’année; il convient cependant de s’en assurer
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Que l'on s’en tienne a I’échantillon homogénéisé des débits observés ou qu’on produise un échantillon étendu,
il reste & vérifier que les données mensuelles retenues pour les différentes stations sont compatibles entre elles,
c’est-a-dire qu’en général un débit d’une station aval doit étre supérieur ou au moins égal a celui de toute station
amont, que si une station aval AV est placée sur un cours principal alimenté par deux bras dont les débits sont
contrdlés par deux stations AM1 et AM2, les débits de AV doivent étre au moins égaux aux sommes desdébitsde
AM1 et AM2. Auirement dit, on ne doit pas admetire de débit négatif dans un bassin versant intermédiaire, sauf
éventuellement dans deux cas :

— il v a des pertes physiquement reconnues, soit par infiltration, soit par évaporation (marais..., etc.),

— il y a des stockages naturels importants (lacs, ete.).

Dans le second cas, les stockages se comportent comme des organes et il convient de les inclure dans le modéle.
Cela peut présenter quelques difficultés.

Ces cas particuliers mis & part, si on constate des débits négatifs ou ridiculement faibles, et cela arrive malheu-
reusement assez souvent, ¢’est que, malgré I’étude critique et la mise en ordre initiale des données, il y a des erreurs
dans I’étalonnage etfou des erreurs systématiques dans les relevés d’échelle etfou une mauvaise répartition de ces
relevés dans le temps (observations trop espacées compte tenu du régime). Il faut revenir sur I’étude critique et
essayer de déterminer quelles sont les stations auxquelles on peut faire le plus confiance ; il est nécessaire d’aboutir
4 un choix, méme si celui-ci est un peu arbitraire. On considérera comme bons les débits des stations sélectionnées,
qui doivent bien entendu &tre compatibles entre elles, et on retouchera les débits incriminés des autres stations
jusqu’a remplir les conditions de compatibilité.

5.3. HOMOGENEISATION ET EXTENSION DES DONNEES « SALINITES ».

Comme on I'a indiqué précédemment, les observations directes sur la salure des eaux sont presque toujours
plus rares, dans le temps et dans ’espace, que pour les débits. C’est qu'une organisation efficace des réseaux de
salinité est beaucoup plus récente que celle des réseaux hydrométriques, surtout si on se montre tant soit peu exi-
geant sur la qualité des analyses et sur la validité des méthodes de prélévement. On sera donc appelé a combler
plus de lacunes que pour les débits et & procéder & une extension plus importante des périodes.

Si les riviéres sont restées en 1’état naturel, ou tout au moins au méme degré de rejets susceptibles de modifier
la salure, les données recueillies récemment sont susceptibles d’étre transposées dans le passé. Sinon la transposition
n’est pas «historiquement » possible, mais ¢’est d’importance secondaire. En effet, on ne doit pas, pour la simula-
tion, employer des échantillons « évolutifs », car les résultats qu’on en tirerait n’auraient pas de sens. Au contraire,
si, par des tests quelconques, on s’apercevait que les conditions générales de salure ont changé, on ne devrait
conserver que les résultats les plus récents, méme si la taille de I’échantillon devait passablement s’en ressentir.

La situation se présente de la fagon suivante. Pour tout mois de la période « homogéne » et éventuellement
« étendue » de I’échantillon historique, on peut disposer :

— d’une série continue de relevés de salure qui, passée dans une chaine de traitements de salinité permet

d’établir une série compléte de valeurs des salures journaliéres et mensuelles,

— d’une série incompléte mais permettant le calecul d’un certain nombre de salures moyennes journaliéres,

— de relevés sporadiques,

— d’aucun relevé.

Si on peut réunir un échantillon relativement important de données répondant a une des deux premiéres
conditions, les relevés sporadiques n’apportent pratiquement aucune information complémentaire. Ils seraient
par contre précieux dans certains cas ol on ne dispose pas d’autres relevés.

Suppoesons donc d’abord une station pour laquelle on a, durant toute la période homogéne, la distribution
d’observations journaliéres suivante, les mois de I’année d’exploitation étant numérotés de 1 a 12,

pour les salinités moyennes journalidres :

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12
nsj; nsjy nsjy nsj,  msjs nsjg nsjy nsjg nsjy 8jyg nsjy; n8jy,,
pour les débits moyens journaliers :
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12
nqj;  nqj,  nqjy o ongjy  nqj;  nqjy nqj;  nqjy nqjy  nqjpy Dy A
pour les salinités moyennes mensuelles :

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12
nsmy nsm, nsmy nsm, nsm, nsmg nsm, nsmg nsmy nsmy, nsmy;  nsmy,,
pour les débits moyens mensuels :
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12
ngm, nqm, nqn; nqmy nqms nqmg nqmy nqmg nqmg nqmge  nqmy; gy,
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Chague terme ngm; est égal an nombre d’années que comporte la série bomogéne, mais un terme ngj; n'est
pas forcément égal 3 nqm; multiplié par le nombre de jours du mois i, puisqu’un certain nombre de débits moyens
mensuels ont pu étre reconstitués lors de Popération d’homogénéisation, sans qu’on posséde aucun relevé journalier
pour les mois correspondants. Le probléme sera de voir §’il est possible, dans une premiére étape, de reconstituer
pour chaque gj; disponible le sj; correspondant qui n’aurait pas été observé. Dans une seconde étape, on fera la
méme opération sur les qm; et les smy.

Pour un régime hydrologique donné, la concentration en sel dissous dépend au premier chef de la nature miné-
ralogique du basein concerné, de Iimportance des nappes souterraines et de la vitesse du transit de I'eau dans ces
nappes, vitesse qui intervient sur la durée du contact de cette eau avec la roche. On peut ajouter comme paramétre
I"agressivité des précipitations mesurée par leur teneur en CO, libre et leur degré de pureté. Le phénoméne est donc

_complexe et il ne faut pas s’attendre & pouvoir le représenter avec précision par des relations simples.

Il est toutefois logique de penser, et Pexpérience le confirme, que les eaux souterraines sont plus chargées en
sels dissous que les eaux de surface, mis & part certains phénemsénes de lessivage superficiel, par suite de leur contaet
prolongé avec les roches, Il faut donc s’attendre & ce gue, toutes choses égales d’ailleurs, les basses eaux, qui sont
essentiellement alimentées par I’écoulement souterrain, soient plus chargées que les débits importants. Il est done
logique qu’il existe une relation, certes non fonctionnelle, entre la salure et le débit. L’expérience montre qu’il en
est hien ainsi ; elle met de plus en évidence une influence saisonniére sur cette relation ; pour 1’établir, il sera donc
plus efficace de procéder mois par mois, ou tout au moins trimestre par trimestre. On procéde de la fagon suivante.

Pour chaque mois i:

— on reporte tous les sj; observés en regard des qjs qui leur correspondent,

— on constate une grande dispersion, mais avec tendance trés nette 2 une décroissance de sj; lorsque les qj;
augmentent.

La dispersion est souvent telle que P'utilisation sans précaution d’une régression poserait des problémes impox-
tants de réduction de variance, davantage que pour les débits. Pour é&viter ces inconvénients, nous avons mis au
point la technique suivante, qui n’est peut-étre pas générale, mais qui a avantage de respecter intégralement les
propriétés statistiques de Uéchantillon.
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Fig. 13.

Considérons la figure 13 sur laquelle est représenté I"échantillon des couples (sji, gj;) pour le mois i. On déter-
mine un certain nombre de classes de débit.

Classe 1 0

a 4qj
Classe 2 1) 2 o)
Classe k—-19] 3 xqj
Classe k -1 > kqjo
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de telle fagon qu’a I'intérieur de chacune d’elles on puisse considérer que Vinfluence de la variation du débit sur la
salinité est négligeable. Si on admet cette hypothése, dont on peut se rapprocher autant qu’on veut en diminuant
la longueur des intervalles de classe, la distribution des salures a 'intérieur d’un intervalle quelconque 1 (; - 14j, 19j)
est la méme pour toute valeur de cette intervalle. On peut donc étudier en toute indépendance la distribution corres-
pondante a partir de I’échantillon partiel des salinités constitué par les valeurs sj des couples (sj, qj) de Dintervalle,

Si on a pu ajuster une fonction de répartition ,F(s) a cette distribution, on sera en droit, inversement, d’associer
a une valeur quelconque de q appartenant a I’intervalle 1, une salure s tirée au hasard dans la loi {F(s). En fait, il
n’est méme pas nécessaire de calculer une telle loi; on se contentera de donner un numéro & chacune des salures 4sjj,
r variant de I — 1 & 1, et les sj étant dans un ordre quelconque ; ’ensemble des ysj; ainsi définis et numérotés
constitue un « réservoir de salinité » dans lequel il suffit de puiser par un tirage au hasard dans une loi uniforme.

L’avantage de cette méthode «non paramétrique » par rapport a celle qui consiste a adopter, puis a ajuster
une loi de répartition, est que son application ne préjuge en rien de la forme de la distribution ; elle ne pose donc
aucun probléeme d’adéquation. Elle a comme inconvénient de ne pas «interpréter » I’échantillon et notamment
de ne pas envisager des valeurs de fréquence plus rare que celles qui sont actuellement disponibles. Mais si 1'on
considére la valeur toute relative de I’extrapolation d’une courbe de répartition en la matiére, cet inconvénient
est, 4 notre avis, largement compensé par les avantages cités.

On donne sur le tableau VIII un exemple montrant la structure d’une telle série de réservoirs de salinité.
L’échantillon disponible se compose au total de 4055 concentrations moyennes journalidres calculées & partir de
plus de 8 000 analyses d’eau. Il est divisé suivant les 12 mois de I’année (la numérotation des mois correspond a
I’année calendaire) et suivant 8 classes de débits indiquées au bas du tableau, ce qui fait un total de 96 réservoirs.
Lorsqu’un réservoir ne comporte pas de mesure de salinité, cela peut présenter des inconvénients lors de ’exécution
des calculs ; pour étre a I’abri de toute surprise désagréable, le programme chargé de I’élaboration du systéme de
réservoirs compléte les cases vides en puisant dans celles qui correspondent aux mois adjacents. Cela peut se pro-

duire pour les classes de débits extirémes.

A TORSTOM, I'opération est effectuée au moyen du programme 703 pour un découpage mensuel {comme ici)
et par le programme 703 bis sile découpage est trimestriel. Le résultat est une matrice des salures a trois dimensions
dont les indices représentent

— le numéro d’erdre de la salure dans le réservoir,

—- le mois,

— la classe de débit a laquelle appartient le débit associé a la salinité.

Cette matrice permet de reconstituer les salures correspondant a tous les débits moyens journaliers observés
pour lesquels il n’y a pas eu de mesure de salinité. Le programme 704 qui fait cette opération pour un découpage
mensuel, procéde de la fagon suivante :

a) Enregistrement de la matrice des salures :

— Lecture des débits limites de classes.
— Lecture de la matrice des salures (dans ’ordre : classe, mois, numéro de série de la salure) : ECHASA
(NOCL, MOIS, K).
b) Lecture des débits journaliers :
— On lit les débits journaliers pour un mois et on les met dans un vecteur a 31 positions : DEB (J).
~— Au fur et & mesure de la lecture par carte de quinzaine, on reperfore les données pour constituer un jeu
définitif débits et salures.

TaBLEAU VIII

EXEMPLE DE RESERVOIRS DE SALINITES
(Année calendaire)

W 1 2 3 4 5 6 7 8
Mois

1 6 13 37 63 79 57 34 19
2 0 2 15 108 97 54 26 11
3 1} 32 86 93 88 23 7 2
4 7 54 134 103 60 29 9 4
5 6 79 122 71 46 10 3 1
6 5 140 98 53 18 1 2 0
7 65 173 85 33 5 0 0 0
8 - 23 158 109 19 21 1 1 0
9 55 102 98 56 15 4 0 0
10 34 81 68 926 26 12 9 10
11 15 68 86 98 31 20 7 2
12 31 66 80 85 63 17 16 4
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Classe 1 0 a 2000 s
Classe 2 2000 & 45000 s
Classe 3 4500 & 10000 ljs
Classe 4 10000 a 20000 Us
Classe 5 20000 & 45000 1/s
Classe 6 45000 a 100 000 l/s
Classe 7 100000 a 200 000 /s
Classe 8 200 000 a 2 000 000 1/s

¢) Lecture des salures moyennes journaliéres.
— On lit les salures moyennes pour un mois (le méme que celui des débits qu’on vient de traiter) et on les
range dans un vecteur SAL (J).
d) Détermination des salures journaliéres manquantes.
— Dans une boucle J = 1,31, on teste d’abord DEB (J). S’il est négatif, c’est qu’il n’y a pas de débit observé
pour le jour J ; il n’est donc pas possible de compléter la salinité et on passe. S’il est positif, on teste
SAL (J) ; si elle est positive, c’est qu'il y a observation de salinité ; on passe, 8’il est négatif, on compléte.
— Pour compléter : on cherche dans quelle classe se trouve X = DEB (J), soit NOCL ; on tire au hasard
un nombre inférieur ou égal & NC, nombre de salures classées dans NOCL, soit K, et on associe 4 DEB (J)
une salure SAL (J) égale 2 ECHASA (NOCL, MOIS, K).
e) Perforation des salinités sous la méme forme que les débits observés.
On revient alors & b) pour lire les débits du mois suivant, et on continue ainsi jusqu’a épuisement des données.

L’opération a permis de constituer un échantillon dans lequel & chaque débit moyen journalier correspond
une salure moyenne journaliére. Pour les mois complets en débits observés, on peut alors calculer les salures
moyennes mensuelles. Restent les mois pour lesquels on a pu reconstituer les débits moyens mensuels, sans posséder
les débits journaliers (homogénéisation). Pour leur attribuer une salure moyenne, on procéde d’une fagon analogue
a ce qui précéde.

Dans une premiére étape, on constitue des réservoirs de salinités moyennes mensuelles en définissant (pour
chague mois ou pour chaque trimestre) un certain nombre de classes de débits dans lesquels on vient ranger les
salinités correspondantes ; ces classes seront bornées par des valeurs ; — yqmy et 1qm; au lieu de ¢ - pqj; €t 1q9ji.
Le travail est effectué par un programme POH 706, dont la logique est voisine de celle de POH 703.

La seconde étape consistera, pour chaque débit moyen mensuel qm; non pourvu d’une indication de salure
moyenne, & tirer au hasard une salinité dans le réservoir 1 tel que q — pHqm; < qm; < 1qmy, et a Paffecter 4 qm;,
Le probléme est traité par un programme POH 707 tout a fait semblable au programme 704.

5.4. CALCUL DE L’ECHANTILLON HISTORIQUE POUR LE MODELE.

Lors du découpage géographique, on s’arrange pour que les stations du réseau tombent autant que possible
a des limites d’unités hydrauliques. Mais cela n’est pas toujours possible d’une part, et d’autre part les unités
hydrauliques sont toujours plus nombreuses que les stations de mesure. Il est done nécessaire de procéder a une
interpolation géographique, et méme parfois d’utiliser I’analogie et la transposition pour calculer tous les An,

SAn, ACn et SACn.
5.4.1. Calcul des An et ACn (apporis).

On commence par dresser un tableau donnant, pour chaque unité n, sa superficie et la nature des apports.
Le tableau IX montre 'exemple d'un aménagement comportant 20 unités hydrauliques. En principe, lorsque
I'unité se situe & l'intérieur d’un réseau de stations, c’est-a-dire encadrée en amont et en aval, on fait simplement
une répartition au prorata des superficies, au moins dans un premier stade (interpolation géographique). Lorsque
I"unité est en dehors du réseau des stations, on cherche a lui attribuer un débit spécifique par comparaison avec
d’autres parties mieux connues du bassin ou avee d’autres bassins que 1’on suppose avoir le méme régime (extra-
polation ou transposition). Cette derniére opération proveque néecessairement une légére erreur systématique par
défaut sur la variance de D’échantillon global constitué pour le modéle, mais cette influence est presque toujours
négligeable et en tout cas I'erreur obtenue n’est pas du méme ordre que celles qui proviennent de bien d’autres
facteurs.

Le calcul pratique de Iinterpolation est basé sur I'examen de quatre cas élémentaires schématisés sur la
figure 14.
1er cas. — Unaité hydraulique confondue avec le bassin versant d’une station de base (fig. 14-1).

On identifie les apporis Ag A la station aux apports Ay sur I"unité en effectuant un simple changement du
numéro d’identification de la station contre celui de 'unité :

An.= As
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TABLEAU IX

Ne Superficie Identification
de I'unité km? des apports
1 778 Al, ACL
2 127 AC2
3 226 AC3
4 négligeable —_
5 10309 A5
6 334 ACé6
7 négligeable —
8 2588 AC8
9 110 A9
10 272 ACL0
11 153 ACl1
12 négligeable —_
13 103 Al3
14 499 ACl4
15 206 Al5
16 868 AC16
17 1200 Al7
18 1725 . ACL8
19 705 AC19
20 négligeable —

- mmm  wae o ey
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| 1
| | Unité Station
= ——o—
I B.V. station 1
|

1 2
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I station 1 ! Unite Station 2 Station 1 ¢ ! Station 2
I ! | Unité ]
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3 4

Fig. 14. — Calcul des apports sur les unités hydrauliques.

2¢ cas. — Station de base unique et bassin versant de la station différent de Punizé (fig. 14-2).

Les apports Ay sur 'unité sont obtenus a partir de ceux de la station de base Ag par calcul au prorata des super-
ficies des bassins :

Sg
3¢ cas. — Deux stations de base encadrant la limite de 'unité hydraulique (fig. 14-3).
Les apports Ap sur I'unité sont calculés par interpolation linéaire entre les apports Ag, et Ag, aux stations L et 2 :
% Sn— Sy

Sas — Sgy

.A.n :AS

An = As1 + (Asg - As1)

Cah. O.R.S.T.0.M., sér. Hydrol., vol. X, n° 1, 1973 61



(M.) Roche

4¢ cas. — Apports intermédiaires ACy avec deux stations de base encadrant Punité (fig. 14-4).

Les apports intermédiaires ACy sont obtenus & partir des apports intermédiaires entre les deux stations au
prorata des superficies de I"unité et du bassin intermédiaire :

ACy = (Agy— Agy) * g—sn—s“
82— W81
Il existe d’autres cas, mais ils sont trés voisins de ceux-ci. Dans I’application des calculs relatifs au 4¢ cas, on
rencontre parfois quelques difficultés. Il arrive en effet que, au pas de temps mensuel, la différence entre les apports
observés a la station aval et ceux de la station amont soit négative, bien que le bilan annuel soit normalement
positif. Ceci se produit en particulier lorsque les deux stations de base sont assez éloignées ou séparées par un bassin
interriédiaire de grande surface comporiant des affluents dont le régime hydrologique différe de celui du cours
d’eau sur lequel est située la station la plus amont. On peut alors procéder comme suit, pour différentes unités
hydranliques situées entre deux stations de base.

—- On calcule les apports intermédiaires mensuels et annuels entre les deux stations ;

—- On détermine la distribution temporelle moyenne de cet écoulement intermédiaire pour la totalité de la
période disponible (période d’observations communes entre les deux stations). On obtient ainsi des coefficients
mensuels de distribution exprimés en %, du module interannuel ;

— Pour chaque année de la période de reconstitution, on utilise ces coefficients pour le calcul de I"apport
intermédiaire mensuel & partir de I’apport annuel observé ;

— On répartit cet apport intermédiaire mensuel sur chaque unité au prorata de sa superficie et de celle du
bassin versant intermédiaire.

Cette difficulté ne devrait du reste pas se présenter siles apports aux stations de base ont été préparés en suivant
strictement les consignes indiquées en fin de 5.2.

5.4.2. Calcul des SAy et SACy, (salures des apporis).

11 y a de nombreuses fagons d’interpoler les salinités. On pourrait pas exemple passer par 'intermédiaire des
poids de sel transités mois par mois aux stations de base, et opérer de fagon analogue i ce qui a été fait pour les
apports. Cela supposerait une certaine homogénéité dans la production de la salure pour ’ensemble du bassin,
ou tout au moins pour des parties importantes du bassin facilement délimitables. Cette condition n’est pas toujours
réalisée et 1’origine de la salinité des eaux est souvent localisée. G’est ainsi que les sulfates solubles proviennent
généralement de terrains ayant une forte teneur en gypse (surtout dans le Trias), qui se présentent souvent par
plaques.

L’interpolation géographique peut &tre sérieusement améliorée si on dispose, pour chaque bassin d’alimentation
d’une unité, de la proportion (en surface) de formations salines, et si on peut établir, & partir des mesures effectuées
aux stations du réseau, une relation entre cette proportion et I’'apport spécifique de sel. Geci veut dire qu’on puisse
définir, pour le bassin et pour un mois m donné, car il faut s’attendre a une influence saisonniére assez marquée,
une relation de la forme :

SAspe = fm (Qgpe, pS)
dans laquelle on désigne par
SAspe Yapport spécifique en sel,
Qspe I’apport spécifique en eau,
PS le pourcentage de formation saline.

S%il existe une bonne carte lithographique, on peut assez facilement déterminer pS pour tous les bassins
fournisseurs des unpités et pour les bassins contrélés par des stations de réseau. Le probléeme serait alors résolu s’il
était possible de déterminer fy, avec une approximation convenable. Cette détermination ne peut se faire qu’en
tracant un faisceau de courbes expérimentales 4 partir des résultats des stations du réseau. La précision dépendra

— du nombre de mesures disponibles 4 chaque station,

— du nombre de stations,

— de la variabilité de pS,
ce dexnier facteur étant particulitrement important.

Si I'information disponible est insuffisante, ce qui est presque toujours le cas, il est préférable de procéder
par analogie. Nous indiquerons la méthode mise au point par H. Dosseur (0.R.S.T.0.M.).

— On part des séries d’apports et de salures déja constituées pour les stations de base.

— Si le bassin de I'unité hydraulique est confondu avec celui d’une station de base, on identifie les concentra-
tions a la station et les coneentrations sur I'unité par une simple permutation des numéros d’identification.
-— Dans le cas général :
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1) On affecte & chaque unité n une station de base qui est choisie de telle fagon que son bassin versant soit le
plus représentatif de celui de 1’unité considérée, compte tenu de sa situation géographique et de sa nature géolo-
gique. Ce choix peut parfois étre précisé par l’utilisation de renseignements complémentaires concernant la salinité
dans un secteur déterminé (mesures ponctuelles, indications d’ordre qualitatif...). C’est la que les mesures spora-
diques signalées en 5.3. peuvent &ire précieuses.

2) On associe a I'unité considérée les réservoirs de salinités obtenues sur la station de base qui lui a été affectée.

3) Pour chaque débit ACn, on détermine une concentration moyenne SACy par tirage au hasard dans ces
réservoirs, suivant la méthode indiquée antérieurement avec toutefois une transformation préalable des classes
de débits en classes de débits spécifiques pour tenir compte du rapport des superficies entre 1’unité et le bassin
versant de la station de base associée.

Du fait méme de la méthode utilisée, I’échantillon, global pour ’aménagement, contenant tous les SACy,
peut présenter et méme présentera & peu prés siirement des incompatibilités analogues a celles qui ont été signalées
pour les débits liquides. Il faudra donc contrdler, au moyen d’un programme annexe, que les poids de sel
PSy = ACy * SACy, obtenus pour chaque mois de chaque année de la période historique sont tels que

— le PS d’un point quelconque du réseau hydrographique est au moins égal au PS de tout point situé a son amont,

— si un point i limite 4 I’aval une unité limitée a ’amont par des points 1, m..., r, PSi doit &tre au moins
égal a PS; 4+ PSy, + ... + PS..

Pour tous les mois oll ces conditions ne sont pas réalisées, il est indispensable de retoucher la répartition des
salinités dans le bassin pour rétablir la compatibilité. On est actuellement en train d’élaborer un programme pour
réaliser automatiquement cette opération mais, ainsi que nous avons pu le constater, il n’est pas trés astreignant
de le faire« a la main ».

5.5. ECHANTILLON SYNTHETIQUE.

On admet qu'une suite de débits moyens mensuels (ou de volumes d’apports) peut étre considérée comme une
série chronologique régie par un processus aléatoire (dit aussi stochastique) de forme générale :

Yy =S; + ATCyy ¢ — 3o + &

ol
Y; désigne le débit moyen mensuel du mois t (dans la série), -
Sy représente la composante saisonniére, avec t = MOD (¢, 12),
ATCy, ¢ - 1... traduit I’effet de persistance, lié du point de vue statistique a ’autocorrélation,
e est une composante purement aléatoire.

On peut du reste envisager d’autres types de processus, méme en ne considérant que la définition trés large
de la forme générale. Il est clair que si I’on a pu déterminer le choix de la forme des différentes composantes de la
relation et en estimer les paramétres, il est alors possible de construire, uniquement a partir de celle-ci et de tirages
au hasard, un échantillon qu’on appellera fictif ou synthétique, ayant les mémes propriétés statistiques que 1’échan-
tillon naturel. L’ennui, ¢’est qu’on ne dispose guére de tests permettant de vérifier la validité des hypothéses de
bases obligatoirement arbitraires qu’il faut bien faire pour construire le processus. Aprés les avoir examinées en
détail, nous estimons qu’actuellement aucune des tentatives qui ont été faites dans ce sens ne sont véritablement
satisfaisantes.

Il peut étre néanmoins intéressant de disposer d’un tel échantillon fictif qui peut étre aussi long qu’on veut,
et permettre ainsi de faire ressortir un certain nombre de situations rares dans I’exploitation de I'aménagement
difficilement concevables sans cette technique. C’est pourquoi nous avons élaboré une méthodologie simplifiée basée
sur le fait que, dans un aménagement comportant une régularisation au moins annuelle, le paramétre principal
des apports est le débit moyen annuel et que la répartition en débits mensuels, bien qu’importante, peut se con-
tenter d’une estimation plus sommaire.

La méthode exposée comporte deux stades :

— une estimation (classique) de la distribution statistique des débits moyens annuels,

— la création d’un «réservoir de répartitions mensuelles » qui sera utilisé pour « mettre en forme » les débits
annuels.

On pourra nous opposer que la premiére de ces opérations comporte ce méme genre d’arbitraire que nous
avons reproché aux processus : absence de tests d’adéquation. C’est exact, mais nous ferons remarquer qu’a défaut
de test purement objectif, un contréle subjectif est beaucoup plus facile et plus efficace ici que dans le cas d’un
processus. Enfin la technique est d’application plus simple.

Il n’est peut-étre pas superflu de rappeler une fois de plus que le tirage au sort d’un échantillon fictif ne constitue
en rien une extension des données hydrologiques, comme ¢’était le cas, par exemple, de la mise en ceuvre des corré-
lations hydro-pluviométriques. On ne peut en attendre aucune amélioration de la connaissance du régime hydro-
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logique dont les paramétres ne peuvent étre définis avec une précision supérieure a celle que permet 1’échantillon
tiré des débits et des pluies observées.

Nous savons que si les modules sont distribués normalement, la loi de probabilité est entiérement définie par
la moyenne et I’écart-type. Nous traiterons uniquement ce cas, tout en rappelant que la condition de normalité
n’est nullement exigée et qu’une opération analogue peut étre menée a partir de n’importe quelle loi ajustée et
méme & partir d’une courbe totalement empirique de distribution. La seule condition exigée est que la variable
(ici le module) soit indépendante. Nous ’admettrons.

L’exemple proposé se rapporte aux débits du SENEGAL a BAKEL. Les débits moyens mensuels et annuels
observés sont donnés dans le tableau X. Le débit moyen annuel, ou module, a pour valeur moyenne 768 m3/s et
comme écart-type 235 m3fs. La variable réduite de GAUSS est done, en désignant par Q un module quelconque :

Q — 768
T 935

TaBLEAU X

LE SENEGAL A BAKEL
Débits moyens mensuels

(en m3/s)
Année M J J A S 0 N D J F M A Module
1903-04 (10) (1200 637 1762 2535 934 (380)  (142) 1) (53  (28)  (10) (559)
1904-05 () (1) 578 2408 2933 986 481 208 121 80  (47)  (20)  (659)
1905-06 (10) 177 807 2503 2090 2180 951 292 1435 92 (54) (23) (782)
1906-07 21 75 872 4700 3551 1315 603 (310)  (170)  (100)  (55)  (25)  (990)
1907-08 (10) (1200  (403) 905 2194 1282 613  (340)  (185)  (110)  (62)  (28)  (521)
1908-09 (10) 81 799 2195 3691 1305  (500)  (235)  (130)  (75)  (42)  (18)  (767)
1909-10 (10)  (286) 949 2067 4144 1296 590 (255)  (140) 83)  (46)  (20) (902)
1910-11 (10)  (120)  (590) 2134 3004 1221 472 (215)  (120)  (70)  (38)  (16)  (670)
1911-12 (10)  (120)  (590) 1455 2439 930 431 (220)  (125) (12)  (38)  (16) (537)
1912-13 (10)  (120)  (590) 1425 2348 1305 (436)  (230)  (135) (18)  (43)  (18) (564)
1913-14 (10)  (120)  (497) 902 1131 876  (372)  (195)  (112) (65)  (36)  (14) (363)
1014-15 (10) (1200 (590)  (1323) 1423 1035 (360)  (200)  (115)  (70)  (40)  (16)  (4dd)
1915-16 (10)  (90) 636 1896 2442 1261 (350)  (100)  (105)  (62) (3%  (12) (592)
1916-17 (5) @ 126 1782 3223 1664 (400)  (210)  (120)  (70)  (38)  (16)  (691)
1917-18 (10) (20)  (250)  (2012) 3219 1132 (330)  (185)  (100) (58)  (32) (1) (615)
1918-19 (10)  (160) 687 3072 4628 2307 608 (300)  (175)  (100)  (55)  (25)  (lOl4)
1919-20 (10)  (140)  (404)  (1704) 2261 1026  (356)  (210)  (115)  (70)  (38)  (15)  (530)
1020-21 (10)  (120)  (540) 2535 4252 1311 506  (200)  (160) (93)  (52)  (23) (834)
1921-22 10) (120) (396) (1201) (2100) - 736 (270) (150) (90) (50) (26) (10) (431)
1922-23 (10) (40) 402 3213 6746 27178 778 316 158 (95) (53) (23) (1219)
1023-24 (10)  (90) 628  (1808) 3764 1463 741 272 138 (80) (44 (19) (754
1924-25 (10) (171) 1469) (4172) (5602) 2597 806 384 (210) (125) (70) (32) (1309)
1925-26 4 101 397 2280 3275 2506 765 (325  (185)  (L10)  (65)  (30)  (841)
1926-27 (10)  (140)  (507)  (1607) 1741 (973) 715 270 (130)  (76) (43) (18)  (521)
1927-28 (1) (120 (777) 2800  (4745)  (2743) 878  (380)  (205)  (120)  (70)  (32)  (1075)
1928-29 (10)  (100)  458) 3296 5046 1872 825  (332)  (190)  (110) (65) (2T)  (1030)
1929-30 (10)  (350) 992 3244 4857 1510 543 (260)  (145)  (85)  (45)  (20)  (1008)
1930-31 (10)  (170)  (649)  (2621)  (3412)  (1929)  (605)  (290)  (167) (o7 (58)  (25) (839)
1931-32 (10)  (170) 940 1755 2715 2119 550 (270)  (I55)  (90)  (50)  (22)  (739)
1932-33 (10)  (130)  (780) 2780 3181 1360  (445)  (22T)  (130)  (75)  (43) (19)  (770)
1933-34 (10)  (153) 1087 3302 3571 1066 (386)  (200)  (115)  (68) (35)  (12)  (838)
1934-35 (10) (20) 270 2339 3496 1315 (440)  (220)  (130) (15)  (43)  (19) (700)
1035-36 (10)  (120)  (896)  (4269)  (4971) 2487  (630)  (265)  (152)  (88)  (50)  (20)  (1166)
1936-37 (10) (85) 599 4593 (5825) 2261 707 334 172 105 62 (25) (1236)
1937-38 (10)  (120) 397 1748 3108 1339 504 (230)  (130)  (75) (A1) (17)  (645)
1938-39 (10) (1200 479 1826 3995 1870 800  (270)  (150) (88)  48) (21 (808)
1939-40 2.3)  (28) 362 1935 2089 1377 (435)  (220)  (125) (12)  (40)  (16) (560)
1940-41 (o) (50 210 1316 1343 1254 (529)  (200)  (120)  (68)  (38)  (15)  (432)
1941-42 (10)  (120) 339 1158 2115 740 (247)  (130) (75) (44)  (19) (6,5  (418)
1042-43 (10) (1200 385 1896 1715 530 (266)  (140)  (80)  (45)  (25)  (8)  (438)
1043-44 (10) (1200 366 1867 2051 1801 443 (195) (110 (65)  (35)  (14) (666)
1944-45 (10) (1200 225 814 1444 663 (339)  (160)  (95)  (55)  (28)  (10)  (331)
1945-46 (10)  (120) 396 3260 1738 1909 (464)  (195)  (110) 65)  (35)  (14) (946)
1046-47 (10) (1200 362 2505 3024 1819 580 (238)  (130)  (75)  (41) (17)  (747)
1947-48 (10)  (120) 343 1860 3363 1509 (397 (180)  (105)  (60)  (32)  (12) (666)
1048-49 (5) 44 712 2041 2919 1104 495 (191)  (105)  (60)  (32) (12)  (646)
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TaBLEAU X

(suite)
Année M J J A S 0 N b J F M A Module
1949-50 (5) 9) 377 2272 2123 947 (282) (155) (90) (50) 27 (10) (532)
1950-51 (5) (3) 545 2914 5891 3071 778 304 153 86 43 13 1154
1951-52 4 57 387 1418 2331 3581 1455 423 214 125 (64) 7 843
1952-53 (5) 22 524 1395 2421 3126 (597) (246) (134) (71) 37 17 721
1953-54 3 101 788 1547 2926 1236 464 219 140 81 41 13 632
1954-55 12 253 963 3987 4419 1655 681 396 197 116 .68 42 1070
1955-56 32 207 612 3563 4004 2615 770 347 203 119 69 34 1051
1956-57 13 40 495 2210 5237 2159 634 285 163 99 60 24 953
1957-58 8 215 608 2668 4227 2904 935 351 197 118 67 32 1031
1958-59 18 175 568 3985 4028 1916 785 444 237 139 84 40 1040
1959-60 19 164 583 2434 4047 1242 489 223 126 76 42 17 788
1960-61 5 82 789 1790 2508 1301 504 213 120 75 41 16 623
1961-62 3.5 102 781 2956 5201 1360 458 207 121 74 40 12 945
1962-63 2,7 85 511 2220 3632 1620 594 262 138 86 43 18 770
1963-64 8 7 473 1620 2772 1988 636 230 129 72 36 18,3 667
1964-65 (3,2) 171 602 1973 5680 1989 580 285 166 105 58 26 970

Pour effectuer le tirage au sort, nous allons utiliser une table de nombres au hasard, celle dont un extrait
figure sur le tableau X1. Elle peut étre utilisée soit dans le sens des lignes, soit dans celui des colonnes, de droite &
gauche ou de gauche 2 droite, de haut en bas ou de bas en haut, en commencant n’importe oti. L’essentiel est de fixer
P’ordre de consultation et de s’y tenir durant toute 'opération de tirage. On peut utiliser des séries de 1,2, 3... n
chiffres suivant la précision désirée. Ces tables sont constituées de telle maniére que la répartition statistique des
nombres tirés est uniforme, Supposons que 'on tire des nombres de 5 chiffres, ces nombres peuvent varier de 00000
a 99999. Soit le nombre 26 619 ; d’aprés la répartition uniforme, on a une probabilité de 0,26619 de tirer un nombre
inféricur ou égal a 26 619. Autrement dit, chaque tirage nous donne directement la valeur de la fonction de répar-
tition si on fait précéder le nombre tiré de 0, (1).

TaBLEAU XI
NOMBRES AU HASARD

5 10 15 20 25 390 35 40
43645 89239 00384 10858 21789 14093 06268 46460
61618 19275 40744 22482 12424 98601 19089 53166
40 68136 06546 04029 47946 19526 27122 42515 55048
74005 34558 93779 96120 01695 47720 88646 73520
54437 88825 07943 81795 31709 13358 04626 64838
01990 94762 - 89926 84764 19159 95355 98213 17704
02404 42408 67981 43684 55467 47030 42545 43920
45 59253 71535 26149 35629 871217 45581 00185 01041
20471 13914 99330 37938 69649 57964 97149 41628
65946 60766 74084 22484 49514 89820 41310 19722
00939 47818 75949 44707 49105 06777 31998 79942
49952 29123 45950 37578 13524 03023 18046 75287
50 17328 70732 46319 26950 19037 02831 36558 82712
19420 70215 90476 76400 51553 12158 14668 15656
19121 41190 49145 05373 00755 17817 22757 76116
44300 56179 71202 49238 83682 21989 63268 74644
99403 96757 34512 06475 89028 00290 93766 70812
55 78578 51589 83195 56332 75076 58202 58038 38817
89830 60177 94550 10119 09083 33398 29974 67721
89502 83947 99940 60969 79452 91472 12611 41681
11187 95098 50369 94874 19853 06933 69767 88842
47886 49549 64465 14508 28215 47766 03076 25940
60 21325 89726 96964 66106 68517 67954 16570 72433
59927 79213 96072 64540 59002 26619 02930 83677
44232 30754 59691 34893 92531 70313 24969 14458

(1) Dans la pratique du calcul automatique, on utilise des générateurs de nombres au hasard basés sur les propriétés de certaines
relations de congruence.
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Or, toute loi de probabilité peut se ramener & une loi uniferme par anamorphose, en prenant pour variable
transformée la fonction de répartition elle-méme, c¢’est-a-dire, dans le cas de la loi normale, en remplagant u par
F (u). Inversement, ayant fait un tirage au hasard dans une loi uniforme, on peut considérer que le nombre tiré
précédé de 0, donne une valeur de F (u). C’est ainsi que le tirage 26 619 correspond & F (u) = 0,26619, soit, d’aprés
une table de GAUSS, 3 u = — 0,62, et le débit correspondant serait donc égal 4 :

Q = 768 — 0,62 * 235 = 622 m?/s.

Procédons ainsi & quelques tirages sur les nombres au hasard du tableau XI. Nous choisirons, tout a fait arbi-
trairement, de commencer en haut a gauche et de suivre les chiffres par colonnes descendantes en retenant des
nombres de 5 chiffres successifs.

On peut obtenir successivement :

46675 F (u) = 0,46675 u = — 0,085 Q= 748 m?¥s
00526 F (u) = 0,00526 u = — 2,56 Q = 168 m3s
04111 F (u) = 0,04111 u=—1,74 — 358 mis
49788 F (u) = 0,49788 u = — 0,001 = 766 m3/s
14254 F (u) = 0,14254 u=—1,07 = 517 m3fs
31844 F (u) = 0,31844 u = — 0,47 Q = 658 m¥s
12905  F (u) = 0,12905 u=—1,13 = 502 m3s
09799 F (u) = 0,09799 u=—129 = 465 m3s
49899 F (u) = 0,49899 u= 0,00 Q= 768 m3s
17194 F (u) = 0,17194 u = — 0,95 = 545 m3s
66104 Fy(u) = 0,33896 u = + 0,41 — 862 m3s
94249 Fy(u) = 0,05751 u=+1,58 Q = 1139 m3s
99341 Fy(u) = 0,00659 u =+ 2,48 Q = 1351 m¥s
ete.

On voit qu’il est facile de tirer 200 ou 300 modules au hasard par ce procédé. Il faut toutefois se méfier des
régimes pour lesquels I’écart-type est important. En effet, on tombe alors assez facilement dans de trés petits débits
pour lesquels la répartition normale n’est plus justifiée. Dans le cas du SENEGAL a BAKEL, par exemple, si
I"opération précédente avait éié faite réellement pour une étude de projet, on aurait regardé de plus prés la répar-
tition des petits débits et les tirages, pour les faibles valeurs de F(u), auraient été convertis au moyen d’une courbe

empirique ou d’une loi de Pearson II1 plus prés de la réalité,

Il s’agit maintenant de répartir chacun des modules sur les 12 mois de I’année. Cette répartition est une fonction
aléatoire qui peut &tre représentée en calculant, pour chaque mois, les pourcentages au module. Dans ’opération
de simulation, la distribution saisonniére intervient comme un terme correctif ; on pourrait donc se contenter a
la rigueur d’adopter pour toutes les années la répartition moyenne donnée par la période observée ou étendue. On
peut également numeéroter chacune des xépartitions observées et pour chaque module tiré au hasard, tirer également
au hasard une des répartitions. Ceci peut étre fait au moyen de la table de nombres au hasard, en tirant des nombres
consécutifs de 2 chiffres (si on a moins de 100 années d’observations) et en rejetant le nombre 00 et les nombres
supérieurs au nombre d’années d’observations.

Mais cette opération suppose que la forme de la distribution saisonniére est indépendante de la grandeur du
module. I convient done, par le choix d’un indice de forme convenable, de vérifier que cette condition est respectée,
au moins de fagon suffisamment approchée. Reprenons ’exemple du tableau X et dressons (tableau XII) la liste
des coeflicients mensuels. Si on désigne par q; la valeur d’un débit mensuel et par Q celle d’un débit annuel, on a
adopté ici, comme expression du coefficient mensuel, 100 q;/12 Q, c’est-a-dire, pour chaque mois, le pourcentage
au volume écoulé annuel.

La distribution saisonniére est essentiellement caractérisée, tout au moins pour I’exemple cité, par la forme
plus ou moins « pointue » de I’hydrogramme annuel et par le caractére plus ou moins précoce ou tardif de la saison
des pluies. La premiére caractéristique peut éire représentée par la fraction du volume annuel écoulé pendant le
mois le plus fort ou pendant plusieurs mois de hautes eaux. La seconde peut faire appel 4 la fraction du volume total
écoulé & une date donnée depuis le début de ’année hydrologique.

Dans 'exemple cité, on a considéré, pour la premiére caractéristique, le pourcentage écoulé durant les mois
d’aoiit &4 octobre, c’est-a-dire la somme des coefficients mensuels du tableau XII correspondant a ces mois. On a
pris en compte également le coefficient mensuel le plus fort de I’année.
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TasLEAUu XII

LE SENEGAL A BAKEL
Coefficients mensuels

Année M J J A S 0 N D J F M A
1903-04 0,14)  (L,8) 9,5 26,3 37,9 13,9 5,70 @D (L3 (0,8) (0.41)  (0,15)
1904-05 (0,06)  (0,12) 7.3 30,5 37,2 12,7 6,1 2,6 16 1,1 (0,50)  (0,23)
1905-06 (0,10) 1,9 8,7 26,8 22,4 23,3 10,2 3,1 1,7 0,97 (0,58)  (0.25)
1906-07 0,17 0,63 7.5 39,8 30,0 11,2 5,2 (2,6) (14)  (0,84)  (0.46)  (6,20)
1907-08 0,16)  (1,9) (6,4) 14,5 35,1 20,5 9,8 G4y (3,0) (L8 (1,0) (0,44)
1908-09 (0,11) 0,89 8,7 23,9 40,2 15,3 (5.4)  (2,6) (L4 (0.82)  (0.47) (0,21
1909-10 (0,10)  (2,6) 8,8 27,5 38,4 12,0 5,5 (2,4)  (13)  (0,77)  (0,43)  (0,20)
1910-11 (0,13)  (1,5) (7.4) 26,6 37,5 15,2 5,9 2,7 (1,5  (0,88)  (0,48)  (0,21)
1911-12 0,15)  (L9) (9,2) 22,6 37,8 14,4 6,7 (3.4) (1,9 (LD (0,60) (0,25
1912-13 0,16)  (L8) (8,7) 21,2 34,8 19,3 6,5 (3.4 (2,00 (L2 (0.66)  (0,28)
1913-14 (0,23). (2.8) (11,5) 20,8 26,1 20,2 (8.6)  (4.5)  (6)  (1,5) 0,84) (0,33
1914-15 0,20  (2,3) (11,1) 24,9 26,8 19,5 6,8)  (3,8)  (2,2)  (L3) (0,77)  (9,33)
1915-16 (0,15)  (1,3) 9,0 26,7 34,4 17,8 4,9 @7  (1,5)  (0,88)  (0,49)  (0,18)
1916-17 0,06)  (0,05) 8,9 21,6 39,0 20,2 4.8) (@25 (L4 (0,84)  (0.45)  (0,20)
1917-18 (0,14) (0,27 (3.4) (27,4 43,7 15,3 #5) (2.5) (L4 (0,80)  (0,44)  (0,15)
1918-19 0,09)  (1,3) 5,7 25,3 38,1 19,1 5,0 (2,5) (1,4 (0,83)  (0,46)  (0,22)
1919-20 0,16)  (2.2) (6,4)  (26,8) 35,7 16,1 (5.6)  (3.3) (1L,8)  (L1) 0,60) (0,24
1920-21 0,10)  (1,2) (5.4) 25,4 42,6 13,1 6,0 2.9 (L6)  (0,95)  (0,52)  (0,23)
1921-22 (0,200 (2.3) (1) (23,2)  (40,7) 14,3 5.2) (29 (L) (0,98  (0,52)  (0,20)
1922-23 (0,07 (0,27) 2,8 22,0 46,1 19,0 5,3 2,2 1,1 (0,65)  (0,36)  (0,15)
1923-24 (0,11)  (0,99) 6,9 (20,0) 41,6 16,1 8,2 3,0 L5 0,89)  (0,49)  (0,22)
1924-25 0,06 (1,1 9,5 (26,7)  (35.8) 16,6 5.1 2,4 (1,3)  (0,80)  (0,44) (0,20
1925-26 0,14)  (L0) 3,9 22,7 32,6 24,9 7.7 (3,2)  (1.8) (L) . (0,65 (0,31
1926-27 0,15)  (2,2) 8,2)  (25,8) 27,9 (15,7)  1L5 4,3 @D @) (0,68) (0,27
1927-28 (0,07)  (0,93) (6,0) 21,8 36,9 (21,3) 6,8 (2,9 (1,6)  (0,92)  (0,54)  (0,24)
1928-29 (0,08)  (0,80) 3,7 26,8 40,9 15,2 6,7 2,7 (L5)  (0,89)  (0,52)  (0,21)
1929-30 0,08) (2,9 8,2 26,9 40,3 12,6 4,5 2.1 (12 (0,70)  (0,37)  (0,15)
1930-31 0,100 Q.7 (6,5 (26,1) (34,00  (19,2) 6,0 2,9 (L) (0,97  (0,58)  (0,25)
1931-32 (0,10) (1,9 10,6 19,9 30,7 24,0 6,2 (3.0) (L8)  (1,0) (0,56)  (0,24)
1932-33 (0,11)  (1,4) (8,6) 30,2 34,6 14,9 (4,8) (25  (L4)  (0,81)  (0,47)  (0,21)
1933-34 (0,09) 1,5 10,9 33,0 35,8 10,7 (3,8) (2,00 (L) (0.,67)  (0,34) (0,10
1934-35 (0,12)  (0,24) 3,2 27,9 41,7 15,7 (5,3)  (26)  (L,6)  (0,90)  (0,51)  (0,23)
1935-36 (0,06)  (0,85) (6,4)  (30,6)  (35,6) 17,9 45 (1,9 (L1} (0,61)  (0.34)  (0,14)
1936-37 0,06)  (0,57) 4,1 31,1 (39,4) 15,2 4,8 2,3 1.2 0,70 0,41 {0,16)
1937-38 0.12)  (1,6) 5,1 22,7 40,3 17,3 6,5 (3,00 (LT (096  (0,52) (0,20
1938-39 0,10) (1,2 4,9 18,9 41,3 19,3 8,3 (2,8)  (L,6)  (0,90)  (0,50)  (0,20)
1939.40 0,08)  (0,42) 5,4 28,8 31,2 20,5 6,5 (3,3 (L9 (LD (0,60)  (0.25)
1940-41 (0,20)  (0,97) 4,1 25,6 26,0 24,3 (10,3)  (3.9) (23 (1,3 0,74y  (0,29)
194142 0,20 2,4 6,8 23,1 42,3 14,8 4,9 2,6 L5 0,88 0.38 0,14
1942-43 0,20 2,3 7,4 36,2 32,7 10,4 5,1 2,7 15 0,86 0,48 0,16
1943-44 0,13 1,5 4.6 23,5 37,0 22,5 5,5 2,4 1,4 0,83 0,46 0,18
1944-45 0,25 3,0 5,7 20,6 36,5 16,7 8,5 4,0 2,4 1,4 0,70 0,25
1945-46 0,10 1,1 3,5 28,8 41,8 16,9 4,1 17 0,97 0,59 0,31 0,13
1946-47 0,11 1,3 4,1 28,1 33,8 20,4 6,5 2,7 1,5 0,84 0,45 0,20
1947-48 0,15 1,5 4,3 23,3 42,1 18,9 5,0 2,2 1,3 0,73 0,40 0,12
1948-49 0,06 0,58 9,2 26,4 37,8 14,3 6,4 2,5 1,4 0,78 0,42 0,16
1949-50 0,08 0,14 5,9 35,8 33,5 15,0 4.4 2,4 L4 0,79 0,43 0,16
1950-51 0,04 0,02 3,9 21,1 42,6 22,3 5,7 2,2 L1 0,63 0,32 0,09
1951-52 0,04 0,56 3,8 14,1 23,1 35,4 14,4 4,2 2,1 1,2 0,63 0,27
1952-53 0,06 0,26 6,2 16,2 28,1 36,3 7.0 2,9 1,5 0,83 0,44 0,21
1953-54 0,06 1,3 10.4 20,5 38,7 16,4 6,1 2,9 1.8 1.1 0,56 0.18
1954-55 0,11 2,0 7.5 31,2 34,5 13,0 5,3 3,1 1,5 0,91 0,55 0,33
1955-56 0,25 1.6 4,9 28,4 31,9 20,7 6.1 2.8 1.6 0,94 0,54 0,27
1956-57 0,12 0,36 4.3 19,3 45,9 18,9 5,6 2,5 1,4 0,88 0,53 0,21
1957-58 0,06 1,7 4,9 21,6 34,3 23,6 7.6 2,9 1.6 0,95 0.54 0,25
1958-59 0,13 1.4 4,6 32,1 32.4 15,5 6,3 3.6 1,9 11 0,66 0,31
1959-60 0,20 1,7 6,2 = 25,7 42,8 13,1 5,2 2,4 1,3 0,80 0,43 0,17
1960-61 0,06 1,1 10,6 24,1 33,7 17,5 6,7 2,9 L6 1,0 0,54 0,20
1961-62 0,05 0,92 6,9 26,1 45.9 12,0 4,1 1.8 Ll 0,66 0,36 0,11
1962-63 0,03 0,90 5,5 24,2 39,5 17,6 6,4 2,8 L5 0,92 0,46 0,19
1963-64 0,10 0,09 5,9 20,3 34,7 24,9 8,0 2,9 1,6 0,90 0,44 0,17
1964-65 0,03 1,5 5.1 17,0 48,8 17,1 5,0 2,4 1,4 0,92 0,51 0,24
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Les deux indices ainsi définis sont portés sur un graphique (fig. 15) en regard du module pour chaque année.
On constate une légére tendance & avoir un hydrogramme plus pointu pour des modules plus forts. Pratiquement,
cette tendance est trés faible, en tout cas inférieure & la dispersion des points autour des droites. On obtiendra done
un échantillon plus vraisemblable en faisant un tirage au sort dans les différentes formes, comme il a été indiqué,
qu’en affectant une forme donnée 4 un module donné. Si la pente des droites était plus forte, on pourrait fractionner
le réservoir suivant plusieurs classes de débits.
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Fig. 15. — Coefficients mensuels en regard du module.

Dans I’exemple cité, la position dans I’année des mois abondants varie trés peu ; il n’y a donc pas lieu de s’en
préoccuper. Si cette position variait beaucoup, il faudrait regarder si la valeur du module n’a pas d’influence pour
elle.

Les indices utilisés peuvent étre différents suivant les régimes. Il faut étudier chaque cas particulier sous Pangle
do Doffonmis g I g
e ’efficacité.
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6. UTILISATION D’UN MODELE DE SIMULATION POUR L’AMENAGEMENT DES EAUX.

Un tel modéle ne se régle pas & proprement parler puisque, une fois les données de débits et de salinités établies,
il ne fait appel qu’a des schémas parfaitement déterministes ; ce sont les résultats qui en sortent qui peuvent donner
lieu & des spéculations d’ordre statistique. Une fois qu’il a été congu, puis qu’on I’a écrit conformément au plan
général du tableau I, il faut toutefois s’assurer de son fonctionnement en effectuant un certain nombre d’essais dont
on contréle soigneusement les résultats. On apporte alors les corrections nécessaires et le modéle est prét a servir.

6.1. LA MANIPULATION DU MODELE.

Lorsqu’on a donné une valeur & chacun des paraméires de ’aménagement, on a parachevé la «description
du systéme d’aménagement » mentionnée dans la figure 1. Rappelons que cette description comporte :

— un schéma topologique qui se traduit par I’organisation des calculs dans la boucle la plus interne du pro-
gramme (boucle des MOIS),

— des paramétres physiques (topographiques) fixes,

— des paramétres de consignes fixes (liés aux nécessités de certains phénoménes mis en jeu),

— des paramétres physiques (de construction) mobiles,

— des parameétres de consignes mobiles.

L’optimisation de I"aménagement, ou tout au moins son amélioration progressive par titonnements, consiste
a jouer sur les paramétres mobiles et & constater I’effet produit sur les résultats de ’exploitation. Il faut bien noter
la différence qu’il y a entre cette opération, qui ne touche en rien a la structure du systéme, et celles qui vont au
contraire modifier cette structure. Nous avons fortement insisté au 4.1. sur Pintérét qu’il y avait a tout prévoir
de manidre & ne pas modifier la structure topologique en cours d’exploitation, ce qui conduirait pratiquement &
réécrire complétement le programme. Par contre, on peut accepter quelques modifications de détail portant sur la
maniére d’utiliser les éléments du schéma topologique ; sans faire absolument partie de la structure, cette « maniére »
(consignes) lui est tellement liée qu’elle entraine pour 'exploitation le méme genre de conséquences. On est un peu
tenté de parler a ce sujet de «structure des consignes » ; le terme n’est peut-étre pas trés correct, il est en tout cas
bien pratique.

Disons pour conclure qu’on envisagera, pour améliorer I’efficacité de 'aménagement, deux types d’intervention :
— la variation des parameétres mobiles, qui n’entraine aucune modification du programme,

— la variation de la «structure des consignes » qui donne lieu a des modifications du programme sans toucher
a la structure topologique.

Ce deuxiéme type d’intervention ne sera d’ailleurs pas obligatoirement mis en ceuvre. En fait, on procédera de
la fagon suivante :

— pour un état donné de la «structure des consignes », recherche de 'optimum par une variation paramétrique ;

— éventuellement, modification de la « structure des consignes » et recherche d’un nouvel optimum ;
ete.

I1 restera bien entendu & définir ce qu’on entend par optimum, mais cela n’entre pas dans notre propos actuel
et devra sans doute passer par le modéle économique. Il s’établira alors un véritable va-et-vient entre les deux
modéles, ce qui rend pratiquement impossible toute tentative d’optimisation automatique.

Les paramétres mobiles ont été indiqués tout au cours de cet exposé, et regroupés au paragraphe 4.4.5. Peut-
étre n’est-il pas inutile d’indiquer trés sommairement ici quelle incidence sur les résultats on peut attendre de leur
variation ; nous disons trés sommairement parce que linfluence d’un paramétre pour un organe donné dépend
souvent de la réaction de I’ensemble du systéme et qu’il est alors bien difficile de faire la part des choses.

Un aceroissement de VaMAX, qui se traduit par une élévation du barrage donc une majoration de son coit,
permet une meilleure régularisation dans le réserveir n, ce qui doit notamment améliorer le déficit d’exploitation
de I’ensemble. Mais le gain réalisé dépend des apports disponibles pour ce réservoir ; il sera donc rapide au début
puis tendra vers un palier, alors que le prix croitra un peu moins vite que le carré de HMAX-HO.

Prenons un couple de cotes d’alertes destinées 4 déclencher une tactique de restriction dans la distribution
mensuelle de I’eau, ou les volumes correspondants VALnH et VALnB. 1l est évident que plus I'un et/ou 'autre
de ces volumes seront faibles, moins on risquera de défaillances et que, dans ce sens, on aurait intérét a ramener
toujours la fourniture & sa quantité minimale ; ce serait méconnaitre la véritable fonction de la restriction. Son
existence méme implique qu’elle introduise une baisse de qualité dans la fourniture d’eau, qui doit normalement se
traduire, par exemple dans le cas d’une demande d’irrigation, par une baisse du rendement, donc avoir une incidence
économique. Ici encore, c’est le caleul économique qui, basé sur la courbe de variation du rendement en fonction
des doses d’ixrrigation, doit permettre d’évaluer I’espérance de bénéfice maximal.
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Il en est de méme du calcul d’un transfert. Il est bien possible de déterminer le débit maximal d’un canal ou
d’une conduite pour permettre une «meilleure satisfaction de la demande », mais la solution trouvée peut n’étre
pas du tout rentable et un transfert plus modeste mais moins cher peut étre d’un meilleur rapport, méme si au
total les déficits doivent étre plus importants. On pourrait faire des remarques analogues sur les débits nominaux
des stations de pompage, etc. On retrouve donc partout ce va-et-vient entre le modéle de simulation et le modéle
(ou calcul) économique dont nous avons parlé préeédemment.

Voila done en gros ce qu’on peut dire de la stratégie générale des essais. Quant a la technique d’utilisation
N gros ce quon p LOBLC BY . N O que .
du modéle pour un essai particulier, elle pose un probléme qui, sans &tre trés génant, mérite tout de méme de retenir
°p , parfieulicr, 16 pose un p qu, 8¢ ; roerite - N
quelques instants I’attention : il s’agit de influence, sur les résultats de I’essai, de 1’état initial du systéme.

Cet état est déterminé par le degré de remplissage des réservoirs au moment ol commence I’essai ; son influence
se fait sentir pendant un temps plus ou moins long, lors du déroulement de I’essai, suivant 'importance relative des
volumes utiles de ces réservoirs, et des volumes transités soit par déversements, soit pour la satisfaction des
demandes. I1 en résulte que les résultats d’un essai ne peuvent constituer qu’un échantillon parmi d’autres qu’on
pourrait obtenir avec les mémes données d’entrées mais avee des conditions de remplissage initial différentes.

Il semblerait donc normal, adoptant une attitude de statisticien, de remplacer chaque essai individuel par un
grand nombre d’essais différents les uns des autres uniquement par les conditions de remplissage initial, ces condi-
tions étant tirées au hasard dans une loi de distribution adéquate. Les difficultés sont évidentes. Outre ’astreinte
énorme d’un tel procédé, et surtout son incidence sur le prix du calcul, on se demande bien quel type de distributicn
il faudrait adopter pour le tirage au sort.

Un autre procédé, apparemment moins rigoureux, mais utilisé par beaucoup de modélistes dans de nombreux
domaines. consiste a partir toujours du méme état du systdme et 3 ne pas prendre en considération les résultats des
premiéres années du calcul. Lorsqu’on part a retenues vides, il est trés facile d’évaluer expérimentalement le temps
approximatif que prend la stabilisation du systéme, en se basant sur I’évolution des défaillances. Avec un échantillon
synthétigue, de trés longue durée, et ¢’est, lorsqu'il est possible de le constituer, un des avantages d’un tel échantillon,
cela ne présente aucun inconvénient et n’entraine aucune perte d’information. Il n’en est pas de méme lorsqu’on
utilise un échantillon historique, surtout lorsqu’il est de faible durée (20 a 30 ans), ce qui est hélas souvent le cas.
On utilise alors un subterfuge, du reste tout 4 fait convenable, qui consiste & ajouter, en téte de I’échantillon de
N années, une série composée des dix derniéres années. On effectue, avec ce nouvel échantillon de N 4 10 années,
les simulations dont on néglige les résultats des 10 premiéres années.

6.2. ETARLISSEMENT ET TRAITEMENT DE LA PROSPECTIVE.

On supposera, pour simplifier ’exposé, que la demande, & un moment donné du développement, se traduit
par un seul chiffre, par exemple le volume d’eau total D & fournir dans I’année a I’ensemble de 'aménagement. La
prise en compte dun schéma complexe de demandes ne pose aucune difficulté mais, outre qu’il serait impossible
de définir alors un cas général, la simplification proposée permet une représentation graphique simple de la prospec-
tive et de ses conséquences sur le calcul hydrologique de I’'aménagement.

Etablir la prospective de développement de I'aménagement, c’est chercher a prévoir les valeurs de D dans un
futur plus ou moins lointain. Il est courant de parler de prospectives 4 court terme, moyen terme et long terme sans
que les termes soient toujours bien définis. Dans une économie plus ou moins planifiée, il nous semble qu’on devrait
réserver la notion de court terme aux projets concernant le plan en préparation (phase d’exécution), celle de moyen
terme aux orientations régionales concernant les 3 ou 4 prochains plans et celle de long terme aux options poli-
tiques préparant I'avenir économique de la prochaine génération.

Quoi qu’il en soit, pour Putilisation du modéle la prospective se présente comme une variation (une augmenta-
tion si ¢’est une prospective de développement), de la demande en fonction du temps. On I’établit pour différentes
époques du futur dites aussi «horizons ». La figure 16 donne la représentation d’une telle prospective. Partant de
la demande actuelle (point 1) on a estimé une valeur moyenne de la demande pour le court terme (C), le moyen
terme (M) et le long terme (L) ; c’est la courbe en trait continu épais du graphique. Bien entendu, chaque estimation
est donnée avec une certaine fourchette assimilable & un intervalle de confiance : cette fourchette correspond aux
intervalles ab, cd, et ef et aux courbes en trait continu fin du graphique.

Si on déplace dans le temps l'origine de la prospective de la durée d’un plan, on se trouvera au temps C pour
lequel la nouvelle demande initiale sera parfaitement connue. Si la premiére prévision n’a pas été trop mauvaise,
cette nouvelle demande tombera dans I'intervalle ab. On devra alors reprendre tout le calcul de la prospective en
prenant ce nouveau point comme origine, et en définissant un nouveau court terme, ete. Cette nouvelle prospective
est représentée, avec son intervalle de confiance, par des traits mixtes.

~

Il résulte de ces réajustements suceessifs que la marche réelle des prospectives i court terme se fera comme il
est indiqué sur la figure 17. La véritable évolution de la demande, qu’on ne peut évidemment connaitre qu’aprés
coup, est représentée en trait mixte sur ce graphique. Du peint de vue économique, on a intérét a échelonner les
investissements de fagon A suivre au plus prés cette courbe. Mais les aménagements ont des dimensions finies et
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chaque investissement correspond 4 une augmentation discontinue importante des possibilités de fourniture.
D’autre part, le prix de chaque aménagement n’est pas obligatoirement proportionnel a ses possibilités, de sorte
que c’est encore un calcul économique élaboré qui permettra finalement de déterminer 1’échelonnement des réali-
sations et le choix des variantes.

La figure 18 montre comment les choses pourraient se passer. On prépare le plan 1 au début duquel on pense
connaitre avec certitude la demande. On fait I’étude de la perspective moyenne a court terme et on en déduit
que la demande & assurer au début du deuxiéme plan est représentée par le point 2. On cherche i metire en route,
dés le début de la réalisation du premier plan, un aménagement permettant de satisfaire au moins cette demande 2.
On suppose qu’on peut trouver effectivement un aménagement supplémentaire qui confére & ensemble des pos-
sibilités supérieures a (2). :

Pendant la durée correspondant au plan 1, les demandes ont crii en réalité plus vite que prévu, de sorte que
Paménagement se trouve insuffisant dés le point a. Supposons que ’étude économique d’ensemble montre qu’on a
intérét, pour la seconde étape, & construire un ouvrage permettant un accroissement ab des possibilités de fourni-
ture, bien supérieur & ce que prévoit ’étude de la prospective a partir de a pour la fin du second plan (point 3) ; la
réalisation de 1’étape suivante pourra étre différée jusqu’au point c, etc.

Il est clair qu'une politique d’investissement qui suivrait strictement cette démarche conduirait presque
inévitablement, pour chaque étape, & dimensionner les aménagements au plus juste, au besoin en n’utilisant pas
toutes les possibilités des sites. Cette politique peut ne pas étre la meilleure & moyen terme et c’est pour cela qu’il
est bon d’examiner chaque fois, au moyen du modéle de simulation, au moins les prospectives a court terme et a
moyen terme.

La figure 16 est & vrai dire trés théorique, car, si 'on a déja du mal a établir une valeur moyenne de la prospec-
tive, il est encore beaucoup plus difficile d’en estimer la variance ou sil’on veut la « fourchette » correspondant aux
limites de confiance. C’est pourquoi il serait peut-étre un peu académique de parler d’essais de simulation sur les
valeurs extrémes de I’estimation de la demande ; on se contentera généralement de sa valeur moyenne.

Dans la technique d’application de la simulation, il ne faut surtout pas oublier qu’un essai ne peut avoir de
signification que 5"l est effectué sur un état « figé ». On a déja évoqué celte question a propos de 1’échantillon des
données concernant les salures, c’est également vrai pour les demandes. Il nous est arrivé de rencontrer des gens
qui voulaient introduire la prospective, ¢’est-a-dire I’évolution de la demande dans le temps, lors des essais de
simulation, pensant qu’ainsi ils reproduiraient mieux les conditions réelles de fonctionnement de I'ouvrage. Ce
serait vrai si I'échantillon de données utilisé était la reproduction fidéle des chroniques d’apports durant la vie du
barrage, ce qui est totalement erroné.

Un essai doit se faire sur une demande fixe correspondant & un instant donné de la prospective. Si on veut
connaitre I'influence de la variation de cette prospective sur les résultats du systéme, il faut se placer sur la courbe
de prospective en un certain nombre de poinis et faire en chacun d’eux une série compléte d’essais de simulation,
en optimisant chaque fois les aménagements.

Un modéle bien congu au départ doit permettre de traiter trés facilement la partie physique de I’échelonnement
des aménagements, donc des investissements. Les algorithmes opératoires que nous avons mis au point permettent,
en jouant simplement sur les valeurs de certains paramétres, et sans toucher i la structure du modéle, d’effacer
complétement un réservoir, un transfert artificiel, une aire d’utilisation.
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7. LES CRUES ET LES AMENAGEMENTS.

Le calcul des crues est trés largement traité en hydrologie générale. Nous ne ferons ici que citer les méthodes
en insistant sur les points qui se rapportent particuliérement aux problémes concernant les aménagements.

7.1. NOTIONS DE CRUE DE PROJET ET DE CRUE DES TRAVAUX.

Toute évaluation de crue, en matiére d’aménagements, est liée & ’idée du risque que ’apparition de cette crue
pourrait faire encourir.

La crue de projet est celle qui se rapporte a I'ouvrage fini dont les organes de protection doivent étre dimen-
sionnés de fagon a ce qu’elle puisse passer dans ’'aménagement sans le détruire ni Pendommager gravement. Elle-
méme doit étre caleulée de fagon qu’elle n’ait pratiquement aucune chance de jamais se produire.

La crue des travaux est celle pour laquelle on prendra toutes dispositions afin que, si elle se produisait, le
chantier n’ait pas & en souffrir : ¢’est pour elle notamment qu’on dimensionne la dérivation provisoire.

Le risque couvert par une crue de projet est énorme. La rupture d’un barrage, qui est déja en soi une véritable
catastrophe, peut entrainer la destruction de la presque totalité de ce qui se trouve a I’aval, y compris lcs habitants,
On a done I'habitude de calculer trés largement une telle crue. Pour user d’un langage maintenant un peu périmé,
on dira que les ouvrages de protection d’un grand barrage doivent pouvoir évacuer Ia crue millénaire ou dix-millé-
naire. On peut tenir compte toutefois de la conception du barrage ; un barrage en terre, par exemple, est beaucoup
plus vulnérable, du point de vue de I'évacuation des crues, qu’un barrage en béton pour lequel une certaine sub-
mersion peut n’entrainer que des dégéts minimes ; on se montrera donc beaucoup plus sévére pour le premier que
pour le second dans le choix de la crue de projet.

11 est possible de se livrer a des calculs économiques sur les dégits commis par les crues afin de chercher a
optimiser la crue de projet. C’est extrémement délicat, trés aléatoire et de toute fagon ce n’est pas dans notre propos.

2

Pour un aménagement productif, ’évacuation des crues est une opération parasite qui n’a d’autre but que
d’assurer la protection de I'ouvrage lui-méme ; elle coiite sans rien rapporter et les projeteurs ont quelquefois
tendance 4 la minimiser. L hydrologue du projet ne doit pas se laisser faire et rester purement objectif dans ces cal-
culs ; mais une fois qu’il a fait le tour des possibilités d’évaluation de la crue de projet, il est bien rare qu’il ne sub-
siste en lui quelques hésitations entre plusieurs conclusions qui lui paraissent raisonnables. Des discussions avec
les spécialistes du génie civil ne peuvent alors qu’éire trés fructueuses. Supposons par exemple qu’il hésite a con-
seiller une valeur trés forte qui lui parait devoir assurer une sécurité totale, parce qu’il pense qu’il ferait peut-étre
14 une surestimation exagérée. Si le projecteur lui dit qu’aprés tout le site est extrémement favorable a I’évacuation
des crues (cela arrive), et que ’adoption de la crue en question ne conduirait pas i des ouvrages prohibitifs, il est
évident qu’il préférera jouer i fond la sécurité, méme si ses conclusions paraissent exagérées.

Le probléme moral, si 'on peut dire, que peut se poser le promoteur d’un aménagement productif est qu'’il
crée un risque 12 ot il n’y en avait pas, ou tout au moins il I’aggrave considérablement, par suite de la rupture des
ouvrages toujours possible, méme si elle est hautement improbable. On peut arguer que, par contre, la présence
d’un réservoir, méme du type productif, peut améliorer la situation dans la vallée 4 son aval par son effet de laminage
des crues. C’est exact, mais le fait que la situation puisse &tre améliorée « en moyenne », ne change rien a U'existence
du risque de destruction totale. Il y a 14 une discontinuité dans les conséquences du phénoméne crue qu’il ne faut
surtout pas oublier lorsqu’on se méle de soumettre les désastres au caleul économique.

II convient de prendre aussi en considération un effet secondaire de la création d'un réservoir artificiel. Dans une
vallée soumise aux inondations, il s’établit une sorte d’équilibre entre les gens et la nature, qui se traduit par une
certaine prudence dans I'occupation de la vallée et tempére un peu I’effet désastreux des grandes crues. L’existence
d’un réservoir, par son effet régulateur sur les crues, rassure la population... et les autorités, comme du reste en
I’état naturel une longue période sans crue importante. L’occupation de la vallée va s’en trouver progressivement
modifiée, ce qui est évidemment favorable au développement, mais peut aggraver le risque en cas d’inondation.
Tant que 'ouvrage joue son rdle tel qu’il a été prévu, et qu’il n’y a pas rupture, I'action est bénéfique, sinon les
dégats seront bien supérieurs a ce qu'ils auraient été sans aménagement. .

Le promoteur a donc le devoir de se montrer d’une extréme prudence dans le calcul des organes d’évacuation
et spécialement dans le choix de la erue de projet qui en est I’élément essentiel et surtout celui qui est connu avee
le plus d’incertitude.

Bien que les techniques d’estimation soient pratiquement les mémes, le probléme moral se pose un peu diffé-
remment lorsque le réservoir est créé pour remédier a4 une situation catastrophique préexistante. Il s’agit des
barrages de protection contre les crues. Si un tel barrage est vraiment con¢u uniquement dans ce but, son mode
de fonctionnement est simple : il doit &étre maintenu toujours vide et ses organes d’évacuation doivent laisser passer
le maximum de débit en-dessous d’un seuil fixé par le mode d’occupation de la vallée 4 son aval, ce mode d’occupa-
tion étant lui-méme limité par les possibilités maximales de I’aménagement compte tenu du régime naturel des
eaux.

Cah. O.R.S.T.0.M., sér. Hydrol., vol. X, n° 1, 1973 73



(M.) Roche

Les ouvrages uniquement consacrés a la protection, donc sans activité productrice, ne sont guére populaires,
sauf bien entendu au moment des trés grandes crues. Si celles-ci sont rares, I’aspect de ces réservoirs toujours vides,
qui ne peuvent méme pas servir comme aires de récréations, devient a la longue politiquement insupportable,
surtoul s’il se pose dans la région des problémes d’approvisionnement en eau. On cherche donc, la plupart du temps,
a associer la fonction de protection & une fonction productrice. La gestion devient alors beaucoup plus compliquée
du fait que les deux objectifs conduisent & des consignes diamétralement opposées et qu’il est bien difficile de trouver
un optimum en la matiére. Le procédé «absolu » consiste a calculer le volume nécessaire a la protection comme si
elle était le but unique de Paménagement, et d’ajuster un volume complémentaire correspondant a la satisfaction
des besoins, dans les limites des possibilités naturelles et économiques. Le danger est que ’on n’est jamais siir
qu’au bout d’un certain nombre d’années, aucune crue extraordinaire ne s’étant présentée et les besoins augmentant,
le volume réservé a la protection sera maintenu dans son intégrité.

Il faut de plus reconnaitre que le procédé est cher. On peut rentabiliser beaucoup le projet en cherchant a
prévoir les crues. Il est clair que si cette prévision peut étre faite suffisamment 4 I’avance, on pourra préparer le
terrain, c¢’est-a-dire vider la retenue pour accroitre les possibilités de laminage. L’efficacité de la prévision dépend
non seulement de I’avance avec laquelle elle peut étre faite, mais de sa précision en débits (ou volumes) et en temps.
L’une et I'autre de ces conditions exigent I'installation d’un réseau moderne de ecapteurs (pluviométres, limniméires,
thermometres, contréle du stock de neige) et de transmissions, d’un centre collecteur et d’un systéme de traitement
en calcul automatique s’appuyant sur un modéle mathématique mis au point spécialement pour le bassin.

On n’a parlé jusqu’ici que des aménagements comportant des réservoirs ; c’est le cas le plus difficile et le plus
important, Mais le probléme de la crue de projet se pose également, bien entendu, pour les aménagements au fil de
Peau, que ce soient des prises d’eau, des barrages hydroélectriques ou des ponts. Simplement, au lieu que dans le
cas des réservoirs il soit souvent intéressant de tenir compte du laminage de la crue, donc nécessaire d’aveir son
volume et sa forme, pour un fil de I’eau seul importe le débit maximal.

Les crues de travaux sont loin de causer les mémes soucis. En principe, elles interviennent 4 un moment o il
n’y a pas de réservoir important (tout juste I’eau accumulée derriére le batardeau amont pour mettre en charge la
dérivation proviseire). Il suffira donc d’en estimer le débit maximal. D’autre part, les risques encourus n’ont pas
du tout la méme gravité que pour les crues de projet, de sorte qu’on peut admettre des dégits beaucoup plus fré-
quents. La plupart du temps, on demande a I’hydrologue de calculer la crue des travaux pour une fréquence d’ordre
décennal. Par contre, il n’est pas indifférent de savoir a4 quel moment de Pannée elle peut intervenir ; les risques de
dégits ne sont pas les mémes a toutes les phases du chantier et la connaissance de la répartition saisonniére des
risques de crues peut avoir une influence sur I'organisation des travaux.

7.2. RAPPEL DES METHODES DE CALCUL DES CRUES.

En matiére d’aménagements, les calculs de crues qu’on a a envisager se rapportent

— & la prédétermination des crues de projet,

— 4 la prédétermination des crues de travaux,

— a la prévision des crues en cours d’exploitation.

Ce dernier peint ne sera pas traité ici ; on rappellera seulement qu’il peut s’agir

— d’un calcul purement hydraulique portant sur la translation et la déformation des ondes de crues,

— par des méthodes empiriques ou semi-empirique comportant ou non l’emploi des régressions,
— par des modéles de translation basés sur I’équation de continuité (méthode de Muskingum),
— par des modeles hydrodynamiques basés sur la résolution des équations de Saint-Venant,

— d’un modéle de transformation des précipitations en débits,

— consistant a établir des relations stochastiques entre les débits et les précipitations mesurées ou prévues,
les températures et éventuellement d’autres éléments climatiques,

— cherchant a reproduire, par des schémas plus ou moins déterministes, la chaine des transformations
qui conduit des précipitations aux débits.

Certains de ces éléments, comme les modéles a régression ou les modeéles déterministes, se retrouvent, avec
d’autres modes d’utilisation, dans les méthodologies d’estimation des crues de projet. Ces méthodologies sont trés
variées, alors qu'on se donne beaucoup moins de mal pour les crues de travaux que nous nous contenterons de
signaler au passage.

Pour la détermination des cruecs de projet, on dispose des outils suivants :

— Analyse statistique des échantillons de pointes de crues (débits maximaux) ;
— Analyse statistique des volumes de crue ;

— Analyse de I'hydrogramme ;

— Courbes enveloppes ;

— Précipitation maximale probable ;

HO QW
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— Modéles déterministes globaux de transformation précipitations-débits ;
— Modéles déterministes non globaux de transformation précipitations-débits ;
— Relations empiriques entre précipitations et débits (régressions) ;

oo

— Formules empiriques.

L’analyse statistique des débits maximaux a connu, et connait toujours, une grande faveur. Ses techniques
sont largement exposées dans les ouvrages d’hydrologie. En soi, la méthode est parfaitement justifiée ; les deux
inconvénients qu’on peut lui reprocher, compte tenu du sujet auquel on Papplique, sont :

— la difficulté, pour ne pas dire I'impossibilité, de tester I’adéquation des formes de distribution employées

(dites lois),
— D'imprécision de I'estimation des paramétres par suite de la taille généralement exigué des échantillons
(erreurs d’échantillonnage).

L’un et I’autre de ces inconvénients ont d’autant plus d’influence sur les erreurs qu’on peut commettre dans
la prédétermination des crues que I’on cherche 4 se prémunir contre des fréquences plus rares. Tant qu’on reste
dans I'intervalle interdécile, la dispersion n’est pas trés importante. G’est pourquoi une telle méthode est parfai-
tement adaptée a la prédétermination des crues de travaux ; on peut méme alors I’appliquer mois par mois, ou
tout au moins saison par saison, 4 condition bien entendu qu’on ne cherche pas a définir ainsi «une année de crues»
de fréquence donnée.

Il en va autrement pour la crue de projet pour laquelle on recherche des fréquences plus rares. En ce qui
concerne I'adéquation de la loi choisie, on ne peut faire mieux que d’essayer plusieurs formes de la fonction de
répartition, par exemple

— Pearson III,

— Log-normale,

— Gumbel,

— Goodrich et autres lois exponentielles généralisées,
qui ont la réputation de convenir a ce genre de probléme, et de choisir celle qui s’adapte le mieux & ’échantillon
disponible. Encore ne sait-on pas trop bien sur quoi baser son jugement. Le test classique du y2® ne saurait en tout
cas convenir, d’abord parce que ce n’est pas, d'une fagon générale, un bon test d’adéquation, ensuite parce qu’il
donne une importance exagérée aux valeurs centrales (disons ’interdécile) et contrdle trés mal la dispersion des
valeurs extrémes. Il est préférable d’éliminer d’emblée les formes qui ne conviennent manifestement pas, au vu
d’un simple examen« 4 ’e@il » d’un graphique & abscisses gaussiques pour les fréquences et ordonnées linéaires
pour les crues, sur lequel on aura

— tracé les courbes théoriques calculées correspondant aux lois examinées,

— reporté les points correspondant aux débits maximaux des crues observées en regard de leurs fréquences
empiriques calculées par (m — 1/2) [ N, n étant le rang du débit dans le classement par ordre décroissant
et N la taille de I’échantillon.

Pour les lois qui restent, on pourrait & vrai dire prendre n’importe laquelle. Si on tient a4 appliquer un test,
nous conseillerions volontiers de prendre comme critére.

i=M
(Fli — F1ci)/Felli

I

i=1
Fi; = (@ —1/2)/N,
1ci = fréquence calculée pour le débit de rang i,
a = exposant de pondération,
M = N/2 si N est pair, (N — 1)/2 si N est impair.

Autrement dit, la somme est étendue a toutes les fréquences de dépassement observées inférieures ou égales
0,5. L’exposant a est destiné a donner plus ou moins d’importance a la pondération des écarts par la distance
la médiane ; il est compris normalement entre 1 et 2 ; pour a = 1, il n’y a pas de pondération en écart relatif,

? 2 ? *?
pour a = 2, la fréquence pése de tout son poids sur I’écart pris en compte ; la valeur 1,5 semble bien assez sévére
a ce point de vue, puisqu’elle attribue 4 une crue d’ordre centenal 7 fois plus d’importance qu’a la crue médiane et
3 fois plus qu’a la crue décennale. Il convient donc de considérer avec circonspection les points extrémes sortant de
P’alignement ; s’il v en a plusieurs, c’est certainement I’indice qu’il se passe quelque chose ; s’il n’y en a qu’un, il

g ? L3 ? . L 2 2 . L3 Y '
y a peut-&tre lieu de revoir comment il a été établi, ou peut-étre correspond-il a une récurrence beaucoup plus
élevée que celle qui correspond & la longueur de 1’échantillon.

a
s
a

11 est aussi possible que la situation exceptionnelle de ce point soit & mettre tout simplement sur le compte
‘de la fluctuation de I’échantillonnage. Nous citerons a ce propos un exemple assez instructif. En 1961, on observait
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Fig. 19. — Congo a Kinshasa-Est. Hauteurs de crue annuelle de 1902 a 1971,

sur le Congo une crue assez surprenante au vu de 1’échantillon alors disponible et qui portait tout de méme sur
quelque soixante ans, L’échelle de Kinshasa-Est donnait une hauteur de pointe de 6,26 m alors que la plus haute
cote observée jusque-1a était de 5,17 m en 1908. Le report des hauteurs classées de crue sur un diagramme & abscisse
classique montrait jusque-1a une certaine tendance a plonger sous la droite de Gauss pour les cotes élevées. L’analyse
fréquentielle conduisait 2 admettre pour la crue de 1961 une fréquence assez ahurissante, trés inférieure & 1/100 000.

Or, de 1962 4 1970, toutes les crues observées ont été supérieures i la médiane, et quatre d’entre elles ont été
plus fortes que celle de 1908 (fig. 19). Du point de vue de I’analyse fréquentielle, on voit le résultat surla figure 20 :
la crue de 1961 reste forte, mais n’est plus du tout incompatible avec le reste de 1’échantillon. Il aura donc suffit
de dix années d’observations supplémentaires, alors qu’on en disposait déja de soixante, pour changer totalement
P’allure de la distribution des grandes erues. Il faut dire que ce n’est pas 13 un phénoméne courant ; I’alimentation
du Congo, dont le bassin déborde trés largement sur les deux hémisphéres, est trés complexe et difficile & saisir ;
la genése de ses crues est loin d’étre éclaircie. Mais cela montre qu’il convient d’étre prudent.

Le calcul des paramg&tres d’une loi statistique est une chose assez délicate. Il faut se méfier notamment de
I’estimation par les moments ; sauf pour la loi normale, elle introduit des erreurs systématiques importantes si
on ne prend pas des précautions spéciales (introduction de facteurs correctifs). Il vaut mieux utiliser la méthode
du maximum de vraisemblance ; les calculs sont souvent délicats et compliqués mais des algorithmes trés efficaces
ont été établis pour le calcul en ordinateur, de sorte que cela ne pose plus aucun probléme. On aura intérét, a
ce propos, a consulter I’article trés consistant de Y. BRUNET-MORET, qui fait 1’objet du Cahier ORSTOM, série
Hydrologie, vol. VI, n° 3, 1969.

Un des problémes de I’analyse fréquentielle (A) étant la taille réduite des échantillons disponibles, on peut
chercher & augmenter celle-ci & partir d’autres éléments tels que les précipitations. On a alors le choix entre les
méthodes de régressions (H) et les modeles précipitations-débits (F et G). Lorsqu’on emploie des régressions, il
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Fig. 20. — Hauteurs de crue & Kinshasa-Est. Ajustement d’une loi de Gauss.

s’agit uniquement de bien choisir les variables explicatives qu’on met directement en régression avec les débits
maximaux. Lors de I'extension, il convient de tenir compte de P'erreur systématique sur la varianece, comme nous
I’avons déja indiqué a propos de I’élaboration des données.

Les modsgles précipitations-débits F et G peuvent évidemment étre employés pour réaliser une extension
des débits maximaux de crues ; mais il faut bien dire qu’on hésitera i se lancer dans des modeéles du type G uni-
quement pour une telle opération. Par contre des modeles globaux, type F, peuvent &tre assez simples 3 mettre
en ceuvre et ont I’avantage de fournir en méme temps la totalité de ’hydrogramme ; leur élaboration est du reste
basée sur I’analyse des hydrogrammes (C).

Enfin, nous déconseillerons ’utilisation de formules empiriques du type Q = CAn, A étant la superficie du
bassin, sauf si les coefficients ont été contrdlés par des études régionales sérieuses pour lesquelles on dispose d’une
description détaillée des facteurs géomorpbologiques et climatologiques, et §’il n’y a pas moyen de faire autrement
(manque total de données sur les crues du bassin & aménager). Par contre les courbes enveloppes, le plus vieux des
procédés employés, peut rendre des services, au moins pour fixer des ordres de grandeur, surtout si on y a introduit
une classification d’allure régionale. A ce propos, MM. FRANGOU et RODIER ont fait une mise au point trés intéres-
sante qu’on pourra consulter dans le Cahier ORSTOM Hydrologie, vol. IV, n° 3, 1967.

Il resterait enfin & parler des études historiques et des enquétes concernant les crues. Lorsque les régimes sont
trés irréguliers, les crues rares et violentes, les périodes d’observations courtes, de telles opérations peuvent apporter
des éléments capitaux pour I’évaluation de la crue de projet lorsqu’on s’intéresse i la seule valeur du maximum.
Il n’existe malheureusement pas de référence trés compléte sur ce sujet (1).

(1) Voir « Problémes méthodologiques relatifs 4 la connaissance des crues», par M. RocHE, Cahier O.R.S.T.0.M., série Hydrologie,
vol. IX, n° 2, 1972,
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Dans bon nombre de projets, la connaissance du débit maximal de la crue de projet ne suffit pas, car on espére
bien profiter de I’effet du laminage dans le réservoir pour réduire le dimensionnement de I’évacuateur. Pour cela,
il faut connaitre le volume et si possible la forme de la crue.

Un hydrogramme n’est plus une valeur scalaire, mais une fonction ayant certaines composantes aléatoires
on ne peut donc pas le traiter directement par des méthodes statistiques, 4 moins de passer par 'intermédiaire des
processus pour lesquels on n’est déja pas tellement a I'aise dans les valeurs centrales, sans parler de leur extra-
polation statistique ; car il s’agit bien de cela, méme si on procéde par simulation.

I1 convient donc, si on aborde la crue de projet par une voie purement statistique, de faire quelques hypothéses
simplificatrices. Sur les séries observées, il faut d’abord procéder a une analyse des hydrogrammes des crues les
plus importantes (une par an au moins) et essayer d’individualiser des formes types analogues a ’hydrogramme
unitaire. En planimétrant de tels hydrogrammes, on obtient des échantillons de volumes de crues susceptibles
d’étre soumis a une étude statistique au méme titre que les débits maximaux. On peut alors estimer dans les mémes
conditions et avec les mémes précautions, un volume de la crue de projet, en se calant sur la fréquence déja choisie
pour le débit maximal.

Si on fait ’hypothése que le coefficient de corrélation entre volume et débit maximal est trés voisin de 1, au
moins pour les trés fortes crues qui nous intéressent, on a parfaitement le droit d’associer les deux résultats et de
déclarer que la crue de projet, au sens statistique qui a été choisi, est celle qui a le volume et le débit maximal
ainsi trouvés. Une fois ces valeurs fixées, la mise en forme finale a beaucoup moins d’importance sur le résultat
du laminage ; on peut se contenter d’adapter la forme (temps de base et temps de montée) d’une des plus fortes
crues observées, au maximum et au volume estimés pour la crue de projet.

L’échantillon d’un volume de erue peut étre étendu a partir des données climatologiques d’une fagon analogue
a ce qui a été exposé pour les débits maximaux. Si on utilise des régressions, les corrélations seront bien meilleures
que pour ces maximums. Si on passe par des modéles déterministes, le caleul des volumes se fera en méme temps
que celui des maximums, puisque ces modeles fournissent la totalité de I’hydrogramme.

L’utilisation des modeéles qui a été proposée jusqu’a présent consiste a les appliquer a des épisodes climatiques
(pluies, températures, stock de neige essentiellement) réellement observés a des époques pour lesquelles on ne pos-
séde pas d’observations de débits. Il s’agit simplement d’augmenter la taille de I’échantillon des crues pour amé-
liorer P’estimation des paramétres statistiques. On peut tenter I’expérience inverse, c’est-a-dire rechercher un
épisode pluvieux considéré comme exceptionnel et le transformer en hydrogramme au moyen d’un modéle.

Sile bassin est trés petit, le probléme peut se vrésoudre en I’étude statistique des pluies journaliéres, et éventuel-
lement des intensités durées en un poste pluvioméirique donné ; nous parlerons des petits bassins dans un autre
chapitre. Sinon, il est rare que le maximum puisse étre atteint avec une pluie de un jour. On dispose de deux
méthodes pour aborder le probléme :

— le hyétogramme enveloppe,

— la précipitation maximale probable (P.M.P.).

Nous donnons quelques idées sur la premiére dans I’annexe 3 ; la seconde est trés bien exposée dans une note

technique (Technical Paper) de I’'0.M.M. ; on trouvera un résumé consistant dans I’annexe G4 du Guide des pratiques
hydrométéorologiques de 1’0.M.M. -
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8. LES CRUES DANS LES PETITS AMENAGEMENTS.

Le petit aménagement, pour l’hydrologue, est celui qui est installé en un point de réseau tel que les apports
moyens soient falbles, done prathuement alq issue d’un petlt bassin. 11 | peut s ’agir d’un franchlssement d’eau pour
un axe 1'0111:161', ﬂ un Dal‘rdge u(‘,' retenue I)Ullf 1 111‘1gd.uun, 1 lﬂuustllﬁ, 1 duu.wﬂt&huu €l eau u une Vlllt‘, l t’wvagc.
Le bassin versant a une superficie de quelques hectares & quelques dizaines ou quelques centaines de kilométres

carrés suivant le régime hydrologique de la région.

Sur un tel bassin, on ne dispose pratiquement jamais d’une longue série d’observations de débits, si toutefois
on en a. La technologie de ’étude devra donc faire largement appel aux données pluviométriques et devra mettre
en ceuvre un opérateur de transformation pluies-débits, pratiquement toujours un opéraieur global ; c’est donc par
excellence le champ d’application de la méthode de I’hydrogramme unitaire. Nous rappellerons simplement les
principales hypothéses et définitions concernant cette méthode.

— Pour une averse de durée inférieure 3 une certaine valeur limite et homogéne sur le bassin, I’hydrogramme

de ruissellement a une durée constante (temps de base). Une telle averse est dite unitaire.

— L’hydrogramme de ruissellement de volume V,, engendré par une averse unitaire, se déduit d'un hydro-

gramme de volume V,, engendré par une autre averse unitaire, en. multipliant les ordonnées du second par
Ie rapport V,/V,. Cette propriété permet de définir, pour chaque bassin, un hydrogramme type, correspon-
dant a un volume ruisselé ou a une lame d’eau ruisselée choisis arbitrairement, caractéristique hydraulique
du basqin. L’hydrogramme-type de volume unité est dit« hydrogramme umtalre ».

— 11 résulte de la PLUPLLCLC Pluuuuenu: que le u”:‘ﬁlps ae muuLcc, ¢’est-a~dire la durée uomp“ise enire le début

du ruissellement et son débit maximal, est constante et caractéristique du bassin.

— De méme le temps de base, ¢’est-d-dire la durée séparant le début de la fin du ruissellement, est constant et

caractéristique du bassin.

~— Si une averse a une durée supérieure a la durée limite de I’averse unitaire, on peut la décomposer en tranches
de durées inférieures & cette durée limite. Les ordonnées des hydrogrammes dérivés de chacune de ces
tranches peuvent étre ajoutées pour donner I’hydrogramme de ruissellement afférant a ’averse proposée.

N 2 » .
T ’]qvflrnn-rnmmp nnitaire nent &tre congiddré comme une gcimnlification trés nonssée d Péanation eéndrale dn

vy e L =N x|
ayQ ea-uul.mv uniiaire peut clre COonsiiore comme une sumplneaticn Lreg pousscee Ge i oquation gonerale au

ruissellement ; ceci n’enléve rien 4 son intérét pratique mais laisse entrevoir que son champ d’application sera limité.
Ce champ dépendra surtout de la superficie du bassin, mais aussi de ses caractéristiques morphologiques et surtout
climatologiques. On a pu appliquer avec succés la méthode 2 des bassins de plusieurs centaines de kilométires carrés ;
il s’agit alors de bassins trés homogénes ou sur lesquels les fortes préeipitations présentent a peu prés toujours la
méme répartition spatiale. Sur d’autres types de bassins et sous d’autres climats, on ne pourra espérer un résultat
correct au-dela de quelques dizaines de kilomeétres carrés. On peut dire qu’en moyenne la surface limite d’une
application vraiment satisfaisante de la méthode de ’hydrogramme unitaire se tient autour de 100 km?.

La détermination de I’hydrogramme a partir de I'averse suppose la connaissance
— du coefficient de ruissellement, c¢’est-i-dire de la fraction de ’averse qui se transforme en ruissellement,
— de la forme de 'hydrogramme.
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CRUE DE FREQUENCE DONNEE §

) On a p1ris l’ha!)itude.é pour les études des crues sur les petits bassins, de prendre comme point de repére la
fréquence décennale, pour deux raisons :
— elle est assez facile 4 cerner ;
— elle correspond 4 un assez grand nombre de besoins, car les risques de dégits n’étant souvent pas trés
importants pour les petits aménagements, on ne cherche pas une trés grande protection.

Dans les autres cas, on peut prendre comme crue de projet de deux a trois fois la crue décennale, suivant les
régimes.
Si la méthode de U'hydrogramme unitaire est employée sur un bassin pour lequel des campagnes de mesures
T h Lo - P h | Lo . L7 o . 4 1 h : .2 1 1 g h 191, 1 * = N h K3
pluvioméiriques et hydroméiriques ont éié effectuées, la détermination de la forme de ’hydrogramme, c’est-a-dire
finalement de ’hydrogramme-type, ne pose pas, en principe, de difficulté, bien que cet hydrogramme-type subisse
fréquemment des altérations saisonniéres dues entre autres a I’évolution de la végétation.

Le coeflicient de ruissellement, par contre, est un paramatre fluctuant qui dépend non seulement de la hauteur
et de la durée de V'averse utile, mais de 1’état d’humidité de la couche superficielle du sol au moment ou débute
cette averse. OUn sait que les facteurs de variation de ce coefficient peuvent &ire pris en compte par I’usage des
régressions multiples et d'un indice d’humectation déduit des précipitations antérieures. On peut en dégager un
coefficient moyen de ruissellement pour chaque valeur de la hauteur moyenne de I’averse {moyenne spatiale).

Si on désigne par P la hauteur de ’averse et IH P'indice d’humectation, la recherche de la fréquence d’une
averse correspondant 4 P et 4 IH exigerait théoriquement de connaitre :
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— les lois de répartition de P et de IH prises séparément, ce qui ne pose guére que des problémes d’échan-
tillonnage,

~— la maniére dont P et IH se composent pour donner la crue,

— laloi de probabilité & deux variables F, (P, IH).

Sans entrer dans le détail de la théorie du ruissellement, ce qui n’est pas ici notre propos, disons que c’est 1a un
probléme qui est encore du domaine de la recherche. On admet dans la pratique qu’en associant 4 une averse de
fréquence donnée des conditions moyennes de ruissellement correspondant aux averses observées de méme impor-
tance, la médiane Ry, des coefficients de ruissellement par exemple, on obtient un volume de crue de méme fréquence.
Cela revient finalement & utiliser la régression Ry, (P).

Si I’averse retenue peut étre considérée comme unitaire pour le bassin, le calcul de la crue décennale est simple :
on détermine ’averse ponctuelle décennale i laquelle on applique s’il y a lieu un coeflicient d’abattement pour
obtenir la pluie moyenne décennale sur le bassin. On sait qu’a cette pluie moyenne décennale P;, correspond un
coeflicient de ruissellement moyen Rp,. Si A est la surface du bassin, le volume ruisselé est Vigq = Ry * A * Py,
L’hydrogramme de ruissellement se déduit de ’hydrogramme-type déterminé pour un volume type V; en multi-
pliant les ordonnées de ce dernier par le rapport Viio/Ve. On ajoute éventuellement le débit de base étudié par
ailleurs.

Le probléme se complique un peu si la hauteur de pluie décennale ne peut pas étre considérée comme unitaire
pour le bassin. Il faut avoir alors une idée de la forme, ou tout au moins de la durée de I’averse, et décomposer
celle-ci en tranches unitaires ; mais il est difficile alors d’admettre le méme coeflicient de ruissellement pour chacune
de ces tranches, ’humectation du sol, donc le ruissellement, augmentant au cours de I’averse. Il est alors recommandé
d’essayer plusieurs variations arbitraires de ce coefficient de telle maniére que le coeflicient de ruissellement global
coincide & chaque fois avec la valeur de Ry, établie comme il est dit précédemment. On choisira la forme de distri-
bution qui donne la plus forte valeur du maximum décennal.

8.2. EXTENSION GEOGRAPHIQUE DES RESULTATS.

Il s’agit de déterminer une crue de projet pour un bassin sur lequel il n’existe pas de relevés, Il n’est pas ques-
tion de déterminer la forme exacte de ’hydrogramme de crue, mais certains paramétres de forme indispensables
pour le calcul du débit maximal. Ce sont :

— le volume ruisselé : Vy,
~— le temps de base, ou durée de ruissellement : T},

M - . oy . . PP . .
— le rapport & = Q— du débit maximal au débit moyen. Il est clair que sila forme était triangulaire, on aurait

m
o = 2. Plus I’hydrogramme est« pointu », plus = est fort. La figure 21 montre la variation de o avec la forme de
la crue ; dans la grande majorité des cas, « est supérieur a 2.

Q
M Om QM
o > 2 o =2 x <2
1 I - ] !
Th Tb Th
Fig. 21.

Le rendement de 1’averse est caractérisé par le coefficient de ruissellement Ry, Si A est la superficie du bassin
en kilomeétres carrés, Py la hauteur moyenne de 'averse en millimétres, Vy le volume ruisselé en métres cubes, on a:

V:=1000 Ry *Pp ¥A
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La hauteur ponctuelle de ’averse décennale est déterminée soit & partir d’une station longue durée située a
proximité dans un climat supposé analogue a celui du bassin (étude statistique des pluies ponctuelles), soit d’aprés
les cartes de pluies journaliéres décennales si celles-ci ont été établies. La hauteur moyenne décennale est obtenue
en multipliant la hauteur ponctuelle par le coefficient d’abattement correspondant ; pour les climats tropicaux
que nous avons étudiés, la réduction obtenue n’est vraiment sensible que pour des superficies supérieures a 50 km?,

La véritable difficulté consiste 3 estimer Ry, et Ty. Ces paramétres sont liés, en effet, aux caractéristiques
géomorphologiques du bassin (notamment pente et sol) et a la végétation. Dans 1’état actuel des études, cette
estimation ne peut étre faite que par analogie avec des bassins étudiés. Nous citerons, pour I’Afrique occidentale,
Pétude de J. RoDIER et C. AUVRAY basée sur les résultats de 90 bassins expérimentaux.

Pour une végétation, un modelé et une forme du bassin donnés, Ty ne dépend pratiquement que des pentes du
bassin et de sa superficie. RODIER et AUVRAY admettent 6 classes de pentes caractérisées par les pentes moyennes
longitudinales et transversalés du bassin (1) :

— R, pentes extrémement faibles, inférieures a 0,1 ou 0,29 ;

— R,, pentes fatbles, inférieures a 0,59, (bassins de plaine) ;

— R, pentes modérées comprises entre 0,5 et 19, (terrains intermédiaires entre la plaine et les zones 4 ondulation

de terrain) ;

— R, pentes asses fortes : pentes longitudinales comprises entre 1 et 29, pentes transversales supéricures

& 29, (zones des ondulations de terrain) ;

— R;, pentes fortes : pentes longitudinales entre 2 et 59, pentes transversales entre 8 et 209, (régions de

collines) ;

— Ry, pentes trés fortes : pentes longitudinales supérieures & 59, pentes transversales supérieures a 209

régions de montagnes).

Une classification analogue, mais un peu différente, avait été préconisée par DuBREUIL (2). Elle était basée
sur la pente moyenne définie comme le rapport de la dénivelée entre les altitudes, comportant approximativement
59, de la surface du bassin en dessus et en dessous, & la longueur du rectangle équivalent, ou sur 'indice de pente
de RocHE. On avait alors les classes suivantes :

1 — Relief trés faible: pente moyenne inférieure a 5 m/km Ip < 0,07
2 — Relief faible: pente moyenne entre 5et 10 m/km 0,07 < I < 0,10
3 — Relief modéré: ) 10 2 20 m/km 0,10 < I, < 0,14
4 — Relief assez fort: 20 & 50 m/km 0,14 < I < 0,23
5 — Relief fort: 50 a 100 m/km 0,23 < I, < 0,34
6 — Relief trés fort: > 100 m/km I > 0,34

DuBREUIL a étudié, sur une quarantaine de bassins, la corrélation entre I} et la pente moyenne qu’il a définie,
Tl semble que I, rende mieux compte de 'ensemble des pentes du bassin que les différentes pentes moyennes préco-
nisées, mais celles-ci peuvent &tre caleulées a partir de données plus sommaires, presque toujours disponibles ou
que des opérations de terrain trés simples permettent de se procurer. Dans I'état d’avancement actuel des études,
la pente moyenne utilisée par RODIER et AUVRAY, moins élaborée que celle de DUBREUIL, permet déja une approxi-
mation largement suffisante.

L’intervention de la végétation et du climat est prise dans son ensemble en définissant régionalement les
relations. La figure 22 montre un exemple d’abaque établi par RODIER et AUVRAY pour les bassins en régimes
sahéliens et subdésertiques ; le temps de base est donné en fonction de la classe de relief et de la superficie.

Le coefficient de ruissellement est également sensible au relief, mais surtout a la perméabilité du sol en surface.
DUBREUIL avait admis 3 classes. Ce nombre a été porté 4 5 par RODIER et AUVRAY :

— P, Bassins rigoureusement imperméables, entiérement rocheux ou argileux ;

1 12 P ’

— P, Bassins imperméables avec quelques zones perméables de faible étendue ou bassins homogénes presque

imperméables ;

— P, Bassins assez imperméables. comportant des zones perméables d’étendue notable ou bassins homogénes

assez peu perméables ;

(1) J. RoDIER et C. AUVRAY :« Estimation des débits de crues décennales pour les bassins versants de superficie inférieure a 200 km?
en Afrique occidentale». Publ. ORSTOM. Juillet 1965.

En pratique, les altitudes prises en compte pour le calcul de la pente moyenne excluent, i I'estime, 10 4 159, de la surface du bassin
vers les altitudes supérieures et les altitudes inférieures.

(2) P. DUBREUIL : « Contribution & I’étude d’implantation de bassins représentatifs de régions hydrologiques homogénes.» Cahiers
de ’O.R.S.T.0.M.. Hydrologie, n° 2. Février 1965.
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Régimes sahéliens et subdésertiques (P varie de 150 & 800 mm). Perméabilité P1-P2.
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— P, Bassins assez perméables tels qu’on en rencontre en zone de décomposition granitique avec abondance
d’arénes ;
n b = P S A I A I o R B L N LS 4
—— Ly DAassins permeanies ; sabies ou carapace lateritlque 1res nssuree.
ubit, en outre, beaucoup plus faible-

8
e un exemunle d’zbaa
€ un exemp:e G anaqg

R ne dépend donce plus d’un seul paramétre, mais du cduple (R,P). 11

b .
ment que le temps de base, I'influence de la superficie. La figure 23 mon

établi par RODIER et AUVRAY pour les régions sahéliennes et désertiques.

e de wariations
ue de varations

Tous ces abaques sont établis pour la crue décennale et des conditions moyennes de végétation, compte tenu
de la zone climatique. On tient compte des variations du couvert végétal autour de ces conditions moyennes : un

terrain trés nu conduira par exemple a renforcer un peu la valeur de Ry, et & diminuer un peu celle de Tj. On

ennenid e D . [T, g Lot e o —ters

congoit que Putilisation des graphiques ne soit pas automatique ; il faut une solide habitude du terrain pour adopier
un classement significatif en perméabilité. Nous en montrerons I’application sur un exemple donné par les auteurs
de la méthode.

Le bassin, d’une superficie de 25 km?, est situé 4 10 km aun nord de Kaya en Haute-Volta. Dans cette région,
les cartes d’averses de BRUNET-MoORET donnent une averse décennale de 102 mm. Le coefficient d’abattement,
pour une telle surface, est égal 4 unité. '

_ Une rapide prospection a montré que le bassin est pratiquement imperméable (P,) et que les pentes longitudi-
nales (1 & 29,) et transversales (entre 2 et 89%,) permettent de le classer en R,. Le climat est sahélien, la couverture
végétale d’importance moyenne pour ce type de climat. Le graphique 23 donne pour le couple (R,, Py) un Ry de
619%,. Le volume ruisselé décennal sera donc :

Vy =102 * 0,61 * 25 * 10% = 1 560 000 m?
Pour R, le graphique 22 donne Ty, = 7 heures.
Le débit moyen Qu est donc égal a:

1 560 000

1560009 _ 6o me
7% 3600 /s

M _ . Tz . . .
Le rapport « = 8— a été également étudié par les auteurs sur les bassins d’Afrique occidentale.
m

En moyenne, pour les bassins sahéliens, on trouve la correspondance suivante :

Surface 2 km? 10 km? 25 km?2 50 km? 100 km?
P 2,6 2,6 2,5 3 3.1

Mais, dans le cas des bassins imperméables a fort ruissellement de cette région, on observe pour o des valeurs
plus fortes que les valeurs ci-dessus et il convient d’adopter

Surface 2 km? 10 km? 25 km? 50 km? 100 km?
o 3 3 3 4,5 4

Pour notre exemple, on prendra « = 3 et le maximum décennal sera done 4

Q=3 *62 =186 m¥s soit 7 500 1/s km?

8.3. APPLICATION DES RESULTATS AU CALCUL DES OUVRAGES.

8.3.1. Franchissement d’eau.

Il convient d’abord de déterminer, & chaque point de franchissement, la surface du bassin d’alimentation.
On calcule alors le volume ruisselé décennal ; dans le cas d’un franchissement, on peut parfaitement admettre que
I’ean déverse par-dessus la route en moyenne une fois tous les dix ans. Il faut alors regarder si ce volume n’est pas
suscepiible d’étre retenu en totalité par le talus routier. On se fixera une cote amont & ne pas dépasser, par exemple
0,40 m en dessous de la chaussée, ce qui déterminera une largeur 1le long du talus (fig. 24). On mesure la dénivelée h
entre le fond du thalweg au droit du franchissement et la cote d’inondation admissible en amont de la route. On
mesure également la pente i du fond du thalweg amont sur quelques centaines de matres.

La capacité de retenue définie par la cote admissible peut &tre assimilée 3 une pyramide de base 1 hf2 et
de hauteur h/i. Elle a donc un volume approximatif de 1 h?/6 i. Si 1 h?/6 i est supéricur & V; décennal, il n’est
pas nécessaire de prévoir de débouché particulier, On se contentera d’installer sous la digue une ou deux buses
pour assurer le drainage ; le diamétre de ces buses sera juste suffisant pour éviter qu’elles se bouchent (environ
0,50 m).
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Si le stockage amont est nettement insuffisant, il vaut mieux ne pas en tenir compte et calculer le débouché
pour le maximum décennal. Pour cela, on détermine d’abord la cote aval de 1’eau dans le lit naturel pour la crue
décennale, calcul hydraulique qui demande la connaissance du profil en long du thalweg sur quelques centaines
de métres & I’aval du franchissement, d’un profil en travers moyen et d’un coefficient de Manning estimé d’aprés
Paspect du lit. On se donne ensuite la cote amont maximale admise qui doit évidemment &tre supérieure a la cote
aval calculée précédemment, et on calcule le débouché par les formules habituelles de ’hydraulique. Il faut toute-
fois prendre garde que la mise en vitesse dans 'ouvrage n’atteigne pas des valeurs dangereuses ; on admetira en
général un maximum de 3 & 4 m/s suivant les terrains ; c’est souvent cette vitesse limite qui conditionnera les dimen-
sions du débouché (buses ou ponceau). Si la pente est forte, on sera obligé d’admettre, dans le cas d’un ponceau,
des vitesses bien supérieures ; il faudra alors protéger I’ouvrage en conséquence.

8.3.2. Petits réservoirs, barrages collinaires.

En général, on ne tiendra pas compte du laminage, surtout si le barrage est en terre. Le déversoir doit, en prin-
cipe, étre calculé pour la crue décennale si une rupture, ou une submersion, conduit & des dégits modérés, et pour
la crue exceptionnelle (le double de la crue décennale) dans tous les autres cas. Il faudra se méfier tout particuliére-
ment des barrages en série sur un méme cours d’eau. Si un tel dispositif a pour effet d’écréter les crues de fagon
souvent appréciable, la rupture d’un ouvrage en téte entraine généralement la ruine en cascade des autres.
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9. AMENAGEMENT DES LITS MAJEURS.

Dans les aménagements dont on s’est occupé jusqu’ici, les éléments hydrologiques mis en ceuvre étaient surtout
les débits ; on ne faisait qu’occasionnellement appel aux hauteurs d’eau ou aux lois hauteurs-débits. Les études
pour 'aménagement des lits majeurs sont au contraire basées sur une hydrologie des hauteurs, les questions de
débits intervenant dans certains algorithmes ou pour des études de détail.

En son acception la plus générale, le terme de'lit majeur recouvre toutes les zones pouvant étre atteintes par
les eaux d’un fleuve. Tandis que le lit apparent (1), enserré dans des berges plus ou moins bien marquées, est d’une
géomorphologie assez simple, le lit majeur est affligé d*une géographie souvent fort complexe.

Les berges qui délimitent le lit apparent sont généralement bordées d’un bourrelet, dit bourrelet de berge, di
a un engraissement progressif par les débordements en nappe des eaux du fleuve lors des grandes crues, alors
qu’elles sont au maximum de leur capacité de transport. Le brusque ralentissement de ces eaux, quand elles passent
du lit apparent aux zones de débordement, ralentissement accentué par le freinage de la végétation, les oblige
i déposer dés les premiers métres la majeure partie des matériaux en suspension. Le bourrelet de berge est entaillé
d’une série de chenaux provenant soit d’un réseau hydrographique préexistant ou d’anciens bras du lit apparent,
s0it d’une érosion progressive de la berge elle-méme, soit de I’action de I’homme (pitges & poissons par exemple).

Cuvette en cul de sac
( en diverticule sur une chaine )

Chenal de franchissement
(Entaille du bourrelet de berge)

Cuvette indépendante en cul de sac Cuvettes en chaine

Cuvette indépendante

Y
1 1 N\ “ A n
AMONT Lit Mineur me———— > Bourrelets de berge AVAL

NN \1l Ni NN l Q NN

Seuil de capture Effluent de capture -
\ Réseau hydrographique
\\\ voisin

Débordement
en nappe

lLac lointain, mer

Fig. 25. — Schéma de lit majeur.

(1) Nous préférons employer I’expression « lit apparent» plutét que « lit mineur», réservant ce dernier terme au chenal de plus
basses eaux tracé dans le lit apparent ; si ce chenal n’existe pas, le lit apparent et le lit mineur sont confondus.
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Au-dela du bourrelet de berge, les eaux de débordement cheminent dans des plaines et dans des réseaux de
chenaux plus ou moins compliqués, remplissent des cuvettes qui débordent & leur tour, reviennent parfois au lit
apparent, etc. Au départ du lit apparent, le remplissage se fait surtout par les entailles du bourrelet et, & un degré
beaucoup moindre, par submersion de ce bourrelet. Le remplissage d’un systéme particulier du lit majeur, qu’on
appelle également« unité hydraulique », peut se faire aussi bien par I’aval que par ’amont. Il peut également
commencer par ’aval et se poursuivre par ’amont. Les courants dans les chenaux de franchissement du bourrelet,
aussi bien que dans les chenaux principaux du lit majeur et les chenaux d’interconnexion des cuvettes, sont fré-
quemment soumis & des inversions.

Une place particuliére doit étre faite aux défluents, chenaux de franchissement qui peuvent entrainer trés
loin les eaux de débordement, jusqu’a un lac, jusqu’a la mer, ou jusqu’a un autre systéme hydrographique. Dans
ce dernier cas, on les appelle chenaux ou défluents de capture et le point le plus haut de leur lit est dit« seuil de
capture ».

L’hydrologie des deltas peut également se rattacher & I’hydrologie des lits majeurs dont elle représente un
des aspects. Elle comporte toutefois des problémes particuliers, marée, salure et existence d’un réseau de chenaux
souvent maillé beaucoup plus important que dans les vallées.

Cette description sommaire d’un lit majeur est schématisée sur la figure 25.

9.]1. INVENTAIRE DES ZONES INONDEES.

C’est une opération qui peut s’effectuer sur un trongon ou sur la totalité du lit majeur. Dans la pratique, on
procéde toujours par trongons dont la longueur peut varier de quelques dizaines 3 200 ou 300 kilométres. Elle
consiste 3 déterminer la superficie inondée pour un certain nombre de fréquences ; le résultat se traduit par une
courbe de répartition en fréquences des superficies inondées.

Il faut disposer, le long du trongon, d’une ou plusieurs échelles ou limnigraphes repéres donnant une série
d’observations longue durée des hauteurs dans le lit apparent. Si de telles échelles n’existent pas dans le trongon,
on peut essayer d’utiliser des stations situées en amont ou en aval. Il faut disposer également d’un nivellement
précis et détaillé : une équidistance des courbes de niveau égale & 1 métre peut &tre suffisante si le relief du lit majeur
est assez accentué ; dans un delta, une équidistance de 0,10 m ou 0,20 m est généralement requise. Les échelles ou
limnigraphes repéres seront rattachés a ce nivellement.

L’étude du lit majeur doit étre précédée d*une prospection sur le terrain, destinée & se faire une idée des limites
atteintes par I'inondation dans le passé ; cette prospection consiste essentiellement en une enquéte auprés des
habitants. Elle permet de tracer une premiére esquisse des zones inondables et de répartir convenablement des
échelles du lit majeur dont la géographie en conditionne la densité et la répartition. Il faut en prévoir au moins
une pour chaque cuvette que ’on peut individualiser, mais si une cuvette atteint une certaine dimension, il est néces-
saire d’en installer deux ou plusieurs. On peut en prévoir également sur les chenaux de franchissement, bien que
les indications recueillies sur les chenaux soient surtout intéressantes pour les études de détail, lorsqu’on veut
procéder & des aménagements locaux. Enfin, une considération non négligeable, dans le choix de ’emplacement des
échelles, est celle des conditions d’accés en période d’inondations. Les visites, lors des campagnes de mesure, se
font soit & pied, soit en canot. Si une bonne partie des échelles peut &tre placée non loin de chenaux navigables
en hautes eaux et si ’on peut effectuer la plupart des déplacements en canot & moteur, on gagnera un temps consi-
dérable. Il faut penser aussi & ce que les accés ne passent pas trop dans la frondaison des épineux, ce qui n’est
agréable ni pour le personnel ni pour le canot, surtout si celui-ci est pneumatique. On peut facilement faire échouer
une campagne de mesures si des précautions de ce genre n’ont pas été prises.

Les échelles prévues sont installées en saison séche. Elles doivent 1’&ire solidement, méme si on ne doit les
exploiter que pendant deux ou trois ans. Elles doivent étre rattachées, au moment méme de la pose, a des bornes
hors d’eau si possible, solidement implantées, ou a des repéres bien visibles fixés & des arbres d’un certain age. 1l
faut prévoir, autant qu’il est possible, que la longuecur des échelles soit suffisante pour que ’eau puisse les atteindre
au début des inondations et qu’elles ne puissent étre noyées par une trés forte crue.

Les bornes ou les repéres de chaque échelle doivent étre rattachés au systéme de nivellement utilisé pour le
tracé des courbes de niveau, ainsi que les échelles repéres de longue durée. Si cette opération ne peut étre effectuée
avant la premidre campagne, on pourra la reporter aprés celle-ci.

Les échelles du lit majenr doivent étre obscrvées pendant au moins deux années d’hydraulicités assez diffé-
rentes. 1l est préférable de poursuivre une troisitme année dans tous les cas.

Au dépouillement des observations, intervient un second facteur : la durée d’immersion. En effet, si on peut
tout ramener au maximum d’extension de la crue, ce n’est pas toujours 13 le facteur le plus intéressant. En parti-
culier, si I’étude se rapporte & un probléme de culture de décrue, il ne suffira pas que I’eau soit parvenue a tel point
du terrain pour que ’emplacement soit cultivable. Il faudra qu’elle y ait séjourné un temps suffisant pour que I'imbi-
bition du sol rende la culture possible. Il sera donc préférable, dans ce cas, de ne prendre en compte que les surfaces
inendées pendant au moins n jours, n étant fixé par ’agronome pour tel type de culture.
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On procéde alors de la fagon suivante :

— On trace pour chaque échelle du lit majeur les courbes annuelles des variations du niveau dans le systéme
de nivellement adopté (cote du zéro de I’échelle + hauteur lue a I’échelle).

— On détermine, pour chaque échelle et pour chaque année d’observation, le nivean maximal observé pendant
au moins n jours (fig. 26).

— Supposons que I’on ait effectué 2 campagnes : années N; et N,. On établit un tableau comportant pour chaque
année les cotes dépassées ou égalées pendant n jours a chaque échelle, ainsi que la ou les cotes dépassées ou égalées
pendant n jours a la ou les stations de référence :

Echelles Année N, Année N,

Réf. 1
Réf. 2

— Pour chaque échelle, on estime 2 partir des deux années d’observations la correspondance avec I’échelle
de référence la plus proche {fig. 27). Avec les résultats de deux campagnes seulement, on ne peut faire autrement
que de supposer les relations linéaires (1). Il est évident que la droite de correspondance ainsi estimée donnera une
idée d’autant plus précise de la régression vraie que les points 1 et 2 seront plus éloignés, c’est-a-dire que les hydrau-
licités des années N, et N, seront plus différentes.

L imnigramme observé
I'année N a I'echelle X

_Niveau pris en consideration
I'année N pour I'échelle X

Niveau exprimé dans le systéme de nivelilement général

Niveaux de 20 jours & une échelle du lit majeur
[ ]

Temps Niveaux de 20jours a I'échelle de référence

il

Fig. 26. Fig. 27.

Une troisiéme campagne permettrait de contrdler et de préciser les relations ainsi établies. Ce faisant, on sup-
pose que la relation est quasi fonctionnelle. Il est difficile d’aller plus loin et de rechercher véritablement une relation
de régression, car une telle opération conduirait & multiplier indiment des campagnes de mesures trés onéreuses.

— Pour chaque station de référence, on détermine, pour chaque année de la longue période d’observation: la
hauteur dépassée n jours par an. On obtient ainsi pour chaque station un échantillon de hauteurs de n jours dont
on fait I’étude statistique. On en déduit les hauteurs correspondant a un certain nombre de fréquences, par exemple:

(1) La corrélation entre les données des échelles du lit majeur et celles des stations de référence est généralement trés bonne si
ces derniéres sont en nombre suffisant. De plus, on a vérifié dans de nombreux cas, ot ’on disposait d’une dizaine d’années d’observations
communes, que la régression est effectivement a peu prés linéaire.
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Fréquence 0,1 (ou décennale) humide ......... ... ..o i hg.g0
Année médiane (fréquence 0,5) ......... i it e ho.g
Fréquence 0,2 séche ... ... e ho,s
Fréquence 0,1 sdche ... .. i e ho,y
Fréquence 0,05 s8che ...... ...t e e ho,05
Fréquence 0,02788€he . ... ..ot ho,00

— A T’aide de courbes de correspondance (fig. 27), on recherche pour chaque station les hauteurs correspondant
a la hauteur hg,y & la station de référence, puis a la hauteur hg,o;, ete.

— Pour une fréquence donnée, les résultats trouvés par Uopération précédente sont portés a 'emplacement
de chaque échelle, sur une carte en courbes de niveau du lit majeur étudié.

-— En s’appuyant sur les hauteurs portées aux échelles d’une part et le tracé des courbes de niveau d’autre
part, on peut tracer la limite de la surface inondée au moins n jours, de fréquence égale & celle pour laquelle la carte
est établie.

On procéde de méme pour chacune des fréquences (1). La figure 28 montre un fragment d’une carte ainsi établie
pour la vallée du Sénégal (fréquence 0,5, n = 20 jours) ; les surfaces inondées apparaissent en hachures. On évalue
ensuite, région par région, la superficie des zones inondées pendant plus de 20 jours pour chaque fréquence.

On peut combiner ensuite les cartes d’inondations avec des cartes de vocation culturale des sols ; la répartition

statistique peut ainsi se rapporter 4 des surfaces inondées correspondant a tel type de sol. On voit aisément le

rofit qu’on peut en tirer pour la planification agricole d’une vallée dans laquelle on pratique des cultures de décrue.
P q P P P 8 q pratiq

9.2. AMENAGEMENTS LOCAUX.

L’inventaire permet d’orienter une politique agricole, d’utiliser au mieux les conditions naturelles, mais non
de les améliorer. Or il est parfois possible, 4 peu de frais, de rendre localement la nature plus propice sans influencer
notablement le régime général du lit apparent. Ce que ’agriculteur demande & une cuvette, c’est de se remplir
le plus vite et le plus haut possible et de pouvoir contrdler sa vidange.

En ce qui concerne la premiére requéte, on voit aisément qu’a moins de dispositifs onéreux de pompage on est
limité dans la hauteur de remplissage maximale par "amplitude de la crue elle-mé&me. L’élément fixe du projet
sera la courbe de remplissage de la cuvette, I’élément aléatoire sera la crue du lit apparent (vitesse de montée,
cote maximale atteinte et vitesse de descente). L’élément paramétrique contrdlable par I’homme sera le canal
d’amenée pourvu ou non d’une vanne de controle,

L’étude du projet consistera donc & faire varier les caractéristiques du canal en regardant a chaque fois les
résultats obtenus suivant les caractéristiques de la crue a1’entrée du canal, caractéristiques qui peuvent étre estimées,
en longue durée, par correspondance avec une station longue durée : un an ou deux d’observations sur une échelle
placée a I'entrée présumée du c¢anal doivent suffire, surtout si cette entrée est située entre deux échelles repéres
(probléme d’interpolation). Si, & un moment donné, la cote de la crue & I’enirée est égale & Hg, prise au-dessus du
fond du canal, et que la cote dans la cuvette est Hg dans le méme systéme, si L est la longueur du canal et B sa
largeur, en supposant que le canal est horizontal et que I’évolution de la crue est lente, le débit transité est donné

approximativement par :
H H 5/3 He — 1/2
Q==¢C (_R_gl‘_ﬁ) ! B (——RL—HQ) / (Manning)

En combinant cette équation avec la loi de remplissage de la cuvette V(Hc) et en procédant par différences
finies, on peut reproduire, connaissant la variation de Hg, le fonctionnement de la cuvette, et estimer notamment
le maximum de H¢ et la date a laquelle il se produit.

Le calcul mené pour chaque crue ohservée, permet d’obtenir un échantillon de chacun de ces deux paramétres
d’exploitation et d’en faire I’étude statistique. En faisant varier les caractéristiques du canal (B et cote du fond),
on verra les gains en superficies inondées qu’on peut obtenir, ainsi que les gains d’avance sur 'immersion. Le choix
final des caractéristiques, qui se traduira par un cube de terre plus ou moins important a enlever, fera appel au
calcul économique ; signalons seulement qu’a partir d’un certain gain, les gains supplémentaires, dits marginaux,
colitent généralement trés chers. Enfin, s’il s’agit d’un aménagement bon marché, il ne faudra pas dépenser en
études plus que ne coiiterait le canal !

(1) Si I’on veut éviter toute surprise désagréable dans I’application, il est bon d’étudier I’écoulement sur le terrain, suffisamment
paur le comprendre ; en particulier, il faudra déterminer avec soin I'emplacement des seuils d’écoulement et les conditions d’écoulement
sur ces seuils, de caractére plus ou moins discontinu.

88 Cah. 0.R.S.T.0.M., sér. Hydrol., val. X, n° 1, 1973



Hydrologie et aménagement des eaux

Ouma NG 13
AN // N = SR | 9,6 . _ .o
};}:; Lo %, % ﬁ '
{7 2/, . /
i "J? M /
/"\ ‘/ L Mare de Bérel v

XTI
/ 90u 7 '/ . /,i
RN YA
Mare 9¢ B{\""‘N 0 \\\ 10.3 (\ {/
) - O AN 10,5 X

Zone inondee @ o] 0.5 1 1.5 2 25Km

Fig. 28.

Cah. O.R.S.T.0.M., sér. Hydrol., vol. X, n° 1, 1973 89



(M.) Roche

La vidange peut &tre réalisée soit par le méme canal, notamment si la cuvette est en cul-de-sac, soit par un
canal aval. Elle peut poser deux problémes, soit &tre naturellement trop rapide, ou trop précoce, soit étre trop
lente. Dans le premier cas, on risque de ne pas tenir la submersion assez longtemps ou méme de ne pas atteindre
le maximum prévu. Dans le second cas, on risque de ne pas pouvoir faire les plantations assez t6t et de désaisonner
les cultures.

Si la vidange emprunte le canal d’amenée, les auires exutoires possibles doivent étre barrés, & moins qu’ils
n’interviennent que pour des cotes dans la cuvette suffisamment importantes pour n’étre atteintes que les années
de fortes crues. Le canal peut étre muni d'une vanne ou d’un batardeau.que I’on fermera lorsque la cote maximale
est atteinte dans la cuveite, de maniére 4 augmenter la durée d’immersion sur les plus hautes texres.

Si la vidange a lieu par un cheminement différent du canal d’amenée, on pourra prévoir de fermer I’exutoire
au moment du remplissage. Sinon, I'équation du remplissage devrait tenir compte du débit de Pexutoire.

Ces quelques exemples ne sont évoqués qu’a titre indicatif, surtout pour donner une idée des éléments hydro-
logiques nécessaires i 1’établissement de ce genre de projets. Le détail des caleuls et 1’énumération des cas possibles
sont affaire d’hydraulique agricole.

9.3. PROBLEMES HYDROLOGIQUES POSES PAR LA RESTRUCTURATION AGRICOLE D'UNE VALLEE,

Une telle restructuration intéresse naturellement I’aménagement intégré du bassin qui fait 'objet de la plus
grande partie de notre exposé ; elle pose aussi, du point de vue hydraulique, des problémes spécifiques relatifs a
Paménagement du lit majeur, trop particuliers pour étre résolus par 'intermédiaire d’un modéle du type de celui
que nous avons déerit avec assez de détails, trop généraux pour étre traités par une méthodologie propre aux
aménagements locaux.

Un bon exemple peut en &tre donné par le passage d’une économie de cultures de décrue & une économie d’irzi-
gations, sans que cet exemple présente aucun caractére limitatif.

Un tel passage peut étre décidé soit parce qu’on espére un meilleur profit de cuitures irriguées (rendement
amélioré, cultures plus nebles), soit parce qu'un réservoir doit étre établi pour d’autres raisons en téte de la vallée.
L’existence de ce réservoir, en supprimant ou tout au moins en écrétant considérablement les crues, condamne
Véconomie traditionnelle de cultures de décrue. Le seul moyen de s’en accommoder est de passer a la culture
irriguée. '

Toutefois, il n’est guére possible, pour des raisons humaines, de passer brutalement de I’un a I’autre. Il est done
nécessaire de ménager une période de transition pendant laquelle on équipera progressivement la vallée en périmeétres
irrigués, on formera des cadres agricoles et on habituera la population paysanne aux nouvelles méthodes culturales.
Pendant ce temps, il est nécessaire de maintenir partiellement les cultures de décrues qui disparajtront progressive-
ment & mesure que se développeront les périmetres irrigués.

On peut concevoir deux moyens pour ménager cette transition. Soit créer des barrages de submersion en aval
des terres réservées a la culture de décrue, barrages que 'on videra en temps opportun pour permettre les planta-
tions, Soit reconstituer 4 partir du barrage de téte une crue artificielle suffisante pour permetire une mise en culture
de déerue capable de compenser la différence entre le produit de la méthode traditionnelle et le produit de irrigation
naissante. On peut également combiner les deux méthodess

La reproduction d’une erue dans la vallée suppose que 'on est capable, avant I’érection du barrage, de déter-
miner Peffet produit dans le lit majeur par tel programme de lichure que I'on se propose d’essayer. Le probléme
ne peut étre résolu que par un modele mathématique de la vallée reproduisant avec une fidélité suffisante la propa-
gation de la crue d’abord en 1'6tat naturel, puis en tenant compte des modifications de structure et de gestion qu’on
peut apporter.

Le vole de I’hydrologue dans ceite affaire est de fournir au spécialiste du modéle mathématique les éléments
de réglage dudit modéle, c’est-a-dire :

— Une série d’observations longue durée de hauteurs sur le lit mineur tout le long de la vallée. C’est le résultat

d’exploitation d’un réseau limnimétrique que ’on souhaite le plus dense possible.

— Les débits totaux du fleuve sur longue période au moins au pied du barrage projeté et en aval de la zone

intéressée. Des points intermédiaires seront les bienvenus.

— Un nombre suffisant d’observations courte durée dans le lit majeur.

11 faut bien d’auires éléments pour régler le moddle mais ils sont d’ordre topographique et ne sont pas, en
principe, du ressort de I’hydrologue.

Il s’agit généralement d’un modéle dynamique fluvial basé sur la résolution des équations de Saint-Venant
qui, une fois disponible, pourra étre utilisé & bien d’autres fins, y compris & la prévision des crues et a la gestion de

Yensemble de I’aménagement. En bien des cas, on améliorera son efficacité en ’associant 3 un modsle précipitations-
débits.

90 Cah. O.R.S.T.0.M., sér. Hydrol., vol. X, no 1, 1973



Hydrologie et aménagement des eaux

ANNEXE A

EXEMPLE D’INFLUENCE DE LA HAUTEUR DE CHUTE DANS UN AMENAGEMENT HYDRO-
ELECTRIQUE DE BASSES EAUX.

Dans la plupart des aménagements au fil de 'eau, la variation de la charge, c’est-a-dire de la différence de
niveau entre le plan d’eau amont et le plan d’eau de la restitution, n’est pas négligeable. Soit Hyy la cote du plan
d’eau amont. Cetie cote est généralement réglée de manidre i étre & peu prés constante ; la chute totale étant assez
rarement irés forte, on maintient toujours la cote amont le plus haut possible, compte tenu des débordements
admissibles.

Seit Hg la cote du plan d’eau  la restitution. On suppose ici que cette cote est lie au débit par une relation
univoque Hp = F(Q). La chute brute disponible est done égale a Hay — F(Q) = H(Q). On peut tracer une fois
pour toutes la courbe H(Q), étant entendu que la loi hauteur-débit a la restitution, F(Q), peut toujours étre connue
par un étalonnage approprié.

On comprend que, une puissance nominale étant donnée, il y a deux manidres de ne pas 'atteindre :

— en ayant un débit trop faible (défaillance de basses eaux) ;

— en ayant une charge trop faible (défaillance de hautes eaux).

La courhe d’égale puissance tracée sur un graphique (H, Q) a une allure hyperbolique 1égérement déformée
vers le bas pour tenir compte du fait que, méme dans les turbines les mieux adapiées aux fortes variations de charge,
le rendement diminue avec la charge. Mais une fraction seulement de cette pseudohyperbole peut étre utilisée. En

effet, le débit est limité par ’admission maximale : quant i la charge, si 'on suppose constant le plan d’eau amont,
elle est limitée par la valeur minimale de la cote de restitution, ou par le calage de 'organe restituteur (fig. Al).

Charge nettef
H

Charge maximals|

Hmax

Débit

Fig. Al

Lorsque la charge commence & déeroitre a partir de la charge maximale, le débit croit et le point de fonction-
nement déerit une courbe & puissance constante. Lorsque 1’admission est ouverte au maximum, le débit commence
& décroitre si la charge continue 3 décroitre, ce débit étant approximativement proportionnel i la racine carrée
de la charge. De sorte que la puissance se met & diminuer et que le point de fonctionnement décrit une parabole
descendante. Ordinairement, lorsque le produit QH devient insuffisant, la turbine décroche (puissance minimale),

1l y a donc interpénétration des données purement hydrologiques, hauteurs et débits, et des données électro-

mécaniques concernant les groupes. Il ne servirait a rien d’effectuer une &tude statistique directe des débits de

asses-eaux, car on serait incapable d’en interpréter les résultats du point de vue de la production hydroélectrique,
but du projet.
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Les défaillances devront donc s’exprimer en puissances et non en débits Pour chaque puissance retenue, on
aura deux causes de défaillance : :

~ En basses' eaux, les débits : la fourniture ne sera pas assurée lorsque le débit descendra au-dessous d’une
certaine valeur Qumite.

— En hautes eaux, les hauteurs de chute. On a alors tout le débit qu’on veut mais, en dessous de la chute
, Ao - . quof veut
pour laquelle on a ’admission maximale (Hyjmise), la puissance fournie diminue,

Si on connait au départ I’équipement qui doit étre mis en place, et que 1’on désire connaitre les possibilités de
cet équipement, on dispose des courbes de fonctionnement des groupes, dont on tire, pour chaque puissance, Hymite
et Qlimjte-

Pour les basses eaux, on dresse, année par année, la liste des débits non dépassés en 10 jours, etc. durant la
période des données hydrologiques directes ou étendues. De méme, pour les hautes eaux, on fait le décompte,
année par année, du nombre de jours pour lesquels différentes valeurs de la hauteur de chute n’ont pas €té atteintes.

Revenons au graphique de la figure Al. Plagons-nous au point le plus bas de I’étiage ; le débit sera minimal et
la chute maximale. Le débit croissant, la charge ne va pas diminuer tout de suite de fagon sensible et le point de
fonctionnement de I'usine va suivre une horizontale, recoupant successivement les courbes d’égale puissance W,
W,, etc., ce qui correspond & une augmentation de la puissance produite avec le débit. A chaque valeur de Wy, W,...
correspond un débit Q’;, Q’,, ete. La puissance continue a croitre jusqu’au maximum admis pour I'installation :
W, sur notre graphique. Lorsque, le débit naturel augmentant toujours, la charge nette commence 4 décroitre de
maniére notable, I’admission dans la turbine va augmenter de maniére 4 maintenir Wy et le point de fonctionne-
ment déerira 'arc de la parabole représentant la loi de débit de la turbine, compris entre la courbe de puissance
maximale W et la courbe de puissance minimale W,.

Il en résulte que tant qu’on fonctionne a la charge maximale, ¢’esi-a-dire, en gros, tant qu’on n’a pas dépassé
le débit Q’4, la puissance fournie est limitée par le débit. On peut donc, pour une puissance donnée (W, par exemple),
déterminer le nombre de jours pour lequel cette puissance n’est pas atteinte : puissances et débits sont inter-
changeables (défaillances de basses eaux).

La branche d’hyperbole correspondant a la puissance maximale est parcourue par le point de fonctionnement
jusqu’au débit Q’¢ (admission maximale). Lorsque le débit continue A crofire, la charge nette diminue ; la puissance
fournie n’est plus limitée par le débit naturel, mais par la charge. A chaque puissance W;, W, etc., on peut donc
faire correspondre une charge nette Hy, H,, etc. en dessous de laquelle la puissance désignée ne peut pas &tre atteinte
(défaillanice de hautes eaux).

11 est alors facile, en calculant les deux types de défaillance, d’établir un tableau dans lequel on notera, pour
chaque année d’observation des débiis, le nombre de jours pendant lesquels la puissance aurait été au moins égale
a une gamme de puissances choisie de maniére a couvrir avec suffisamment de détail les variations possibles envi-
sagées pour le projet.

Nous montrerons le mécanisme des opérations sur quelques données extraites d’une de nos études. En ne gar-
dant que les trois derniéres années, les défaillances de basses eaux (débits en m®s non dépassés en 10 jours,
20 jours, etc.) sont données par le tablean :

10 20 j 30 40 j 50 j 60 j 05 80 90 j 100 j 1105 120j
1956 26 53 62 85 87 107 118 142 147 173 194 233
1957 0 0 1 6 11 31 37 44 52 56 64 94
1958 62 76 84 94 9 102 120 164 246 304 388 403

Les défaillances de hautes eaux (nombres de jours pour lesquels la chute est inférieure a 2,50 m, 3 m, etc.) se
- traduisaient par les valeurs suivantes :

2,50 m 3,00m 3,50 m 4,00 m 4,50 m 5,00 m
1956 .81 91 107 137 187 202
1957 118 134 141 166 201 238
1958 84 116 156 186 (220)

Le diagramme de fonctionnement des turbines, dans I’exemple choisi, donnait les conditions suivantes pour
différentes puissances :
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720 GV Basses eaux Q > 204 mds
Hautes eaux H> 520m
600 CV Basses eaux Q=17 m¥s
Hautes eaux H> 45m
500 GV Basses eaux Q > 14,3 mds
Hautes eaux H> 410m
400 GV Basses eaux Q > 11,5 m¥s
Hautes eaux H> 3,60m
300 CV Basses eaux Q> 85 mis
Hautes eaux H> 300m
150 CV (puissance minimale) :
Basses eaux Q= 7 m¥s
Hautes eaux H> 2,70m

On fait le décompte, pour chaque puissance, du nombre de jours par an pendant lesquels cette puissance n’est
pas fournie. Prenons par exemple la puissance 500 CV. )

En basses eaux:

La condition requise pour assurer la puissance de 500 CV est Q > 14,3 m?/s. En 1956, cette condition est tou-
jours réalisée, donc le nombre de jours de défaillance est zéro. En 1957, on a Q < 11, done < 14,3, pendant
50 jours; d’autre part Q < 31 pendant 60 jours. En supposant P’interpolation linéaire, on trouve finalement

52 jours.

En hautes eaux :

La condition requise pour assurer la puissance de 500 CV est H > 4,10 m. En 1957, pour reprendre le méme
exemple, on a 166 jours de défaillance pour H > 4,00 m et 201 jours pour H > 4,50 m, soit, en supposant la varia-
tion linéaire : 173 jours pour H > 4,10 m.

Au total pour I’année 1957, le contrat de 500 GV n’aurait pas été réalisé pendant 173 + 52 = 225 jours;
il aurait donc été réalisé pendant : 365 — 225 = 140 jours. :

En calculant ainsi, pour chaque puissance et pour chaque année, on obtient un tableau dont nous donnons
un extrait ci-dessous :

720 CV 600 CV 500 CV 400 CV 300 CV 250 CV
1956 153 184 220 252 274 282
1957 57 108 140 169 186 200

11 est facile de calculer le productible de chaque année en intégrant la courbe N = f (W) du nombre de jours
en fonction de la puissance. On trouve ici 6,15 millions de kWh pour 1956 et 4,08 millions de kWh pour 1957.

On peut alors étudier statistiquement la répartition des productibles, mais ¢’est seulement a ce stade que cette
étude doit étre faite, alors que 1’on atteint les valeurs de la seule variable aléatoire dont les caractéristiques nous
intéressent. .

Sil’on ne connait pas au départ le type de machines qu’on veut installer, il faudra faire une série d’essais avec
différents équipements dont les possibilités et les conditions économiques de production pourront ainsi &tre
comparées.

AxneExE B
METHODES D’EVALUATION SOMMAIRE DE LA REGULARISATION.

Avant Vutilisation du calcul automatique, les calculs de régularisation utilisaient des procédés simplifiés qui
peuvent encore rendre des services dans des cas peu compliqués ou, lors de la prospesction et des études préliminaires,
pour se faire une idée rapide et grossiére des possibilités d’un aménagement. Les principes généraux de la méthodo-
logie sont toujours les mémes, puisqu’il s’agit toujours de faire sur le systéme d’eau des bilans hydrologiques se
rapportant & des intervalles de temps successifs et comportant toujours les termes entrées-sorties-stockage. Simple-
ment, les modalités d’application varient suivant les particularités des problémes qu’on peut classer en trois groupes:
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— Régularisation saisonniére.
— Régularisation interannuelle.
— Passage d’une période de basses eaux.

Le troisidme cas peut 8tre formellement considéré comme de la régularisation saisonniére, mais la bridveté
de la période de pénurie a passer peut conduire & des procédés de calcul différents pouvant avoir une influence sur
la nature des éléments hydrologiques a fournir. Il n’est pas question de décrire ici tous les procédés qui ont été
employés pour résoudre ces problémes ; ils se ressemblent beaucoup. Il faut encore ajouter qu’en réalité on passe
insensiblement d’un cas a 'autre et que le choix de la méthode peut parfois &tre inspiré par la nature des données
disponibles.

Les méthodes décrites ne peuvent s’appliquer qu'a un seul réservoir et & une seule demande. S’il y en a plu-

sieurs, on peut encore s’en sortir en admettant, lorsque ce n’est pas trop irréaliste, que les réservoirs peuvent étre
groupés en un seul, en combinant éventuellement les courbes de remplissage.

B.l. REGULARISATION SAISONNIERE.

Pour les deux premiers cas, nous nous appuierons sur un exemple pour lequel les apports mensuels et annuels
sont donnés dans le tableau B I. On peut définir la régularisation saisonniére comme un mode d’exploitation qui
consiste & créer une réserve telle que Pannée la plus mauvaise puisse satisfaire la demande, de telle fagon que cette
réserve soit toujours pleine en début d’année d’exploitation. Il suffit done de faire le calcul sur ’année de la période

disponible présentant les apports les moins favorables ; s’il y a doute, on en prendra plusieurs et on retiendra le
plus défavoerable.

TaBLEAU B 1
APPORTS MENSUELS EN MILLIONS DE M3

w 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 Année
Année

1 2 2 1 2 4 13 55 110 80 45 22 7 343
2 3 2 4 3 25 40 40 95 100 60 34 15 421
3 7 5 4 4 12 18 23 37 75 52 27 12 276
4 5 3 2 2 1 2 11 48 65 35 32 17 223
5 9 6 3 3 7 29 41 142 97 80 56 33 506
6 15 8 5 4 4 31 30 - 178 92 65 35 17 384
7 9 5 3 2 1 1 27 31 45 22 10 5 161
8 3 1 1 [1] 1 1 3 25 34 32 11 6 118
9 2 1 1 2 14 17 45 101 80 66 39 13 381
10 8 4 3 2 7 7 28 69 72 48- 25 14 287
11 7 4 3 3 5 51 48 76 102 71 58 21 449
12 17 9 3 5 6 22 21 83 110 87 49 31 445
13 25 15 9 5 43 52 48 98 102 5 60 29 561
14 10 5 3 2 1 1 34 62 37 48 25 5 233
15 4 2 2 2 7 217 31 73 95 51 27 10 331
Evaporation mensuelle (en m)
0,07 0,08 0,10 0,13 0,16 0,15 0,09 0,06 0,05 0,07 0,09 0,08 1,13
Répartition de la demande (10° m®)
3.6 4,3 13,2 15,8 15,8 7.9 2,6 63,2

Bien entendu, le probléme de ’échantillonnage se pose ici comme partout ailleurs et lorsqu’on procéde sur
une série historique telle que celle du tableau B 1, on n’est évidemment pas siir que année la plus défavorable
de ce tableau corresponde & un minimum. Si on veut véritablement étudier la distribution statistique des possi-
bilités, il faut faire le calcul sur un certain nombre d’années, de. manitre & pouvoir au moins esquisser une telle
distribution. Mais si le procédé est utilisé pour dégager un ordre de grandeur au stade de la prospection, le constat
sur échantillon historique est bien suffisant, quitte & s’octroyer d’assez larges limites de sécurité.

Le cas du tableau B 1 est clair et il est bien évident que ’année 8 sera la plus défavorable, quelle que soit la
valeur de la demande annuelle et sa distribution. La fourniture maximale possible, au vu du tableau B 1, est de
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118 millions de m® pour I’année, si on néglige 1’évaporation et si on s’impose de commencer et de terminer
Pannée a retenue pleine. Si on suppose que la demande est répartie uniformément sur I’année, la courbe de de-
mandes cumulées est représentée sur la figure B 1 par la droite en trait mixte OA (QRMAX)).

Tragons maintenant en trait plein, sur la figure B 1, la courbe des apports cumulés de année 8. Si on méne,
parallélement & QRMAX, les tangentes extérieures a cette courbe (contact supérieur a, contact inférieur b), le
volume de réserve nécessaire pour remplir les conditions de la régularisation saisonniére est donné par la distance,
selon 'ordonnée, entre ces deux tangentes. On peut remarquer qu’il eut été plus simple de commencer I’année
par le mois 12, de fagon & n’avoir & mener que la tangente inférieure. Le volume de réserve YRESMAX nécessaire
est de 63 millions de m?® et le débit régularisé de 3,73 m?¥/s.

On a tracé également la droite QR2 correspondant & un débit régularisé de 2 m?/s, soit un total annuel de
63,2 millions de m®. Aucun trongon de la courbe des apports cumulés, aprés le retour a la retenue pleine, n’ayant
une pente inférieure & QR2, il suffit de tracer la tangente inférieure. Le volume de régularisation VRES2 ressort
a 32 millions de m?.
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Supposons maintenant que cette méme demande de 63,2 millions de m® ne soit plus répartie uniformément
sur ’année, mais comme l'indique la dernidre ligne du tableau B 1. On désire d’autre part tenir compte de 1’évapo-
ration dont les hauteurs mensuelles figurent également au tableau B 1. Il faut alors disposer de la courbe de rem-
plissage, qu’on représentera plus commodément comme la courbe de variation de la surface de la retenue en fonetion
du volume (fig. B 2.a).

Pour le calcul des évaporations, il faut savoir également de quel volume stocké on part au début de Pexploita-
tion durant Pannée 8, autrement dit se donner une valeur du volume maximal de la réserve. On a vu que pour un
débit régularisé il suffirait de 32 millions de m3. Pour la répartition de la demande imposée maintenant, presque
entidrement bloquée durant la période creuse, il faudra s’attendre & des besoins beaucoup plus importants ; on
n’hésitera pas a prendre un volume initial de 60 millions de m?. Il faut remarquer que, pour le calcul del’évaporation,
on se place dans des conditions d’autant plus défavorables qu’on prend ce volume plus fort, puisqu’on aura alors
une surface d’évaporation plus grande.

Le calcul se déroule comme il est indiqué sur le tableau B 2. Pour le premier mois, par exemple, on suppose
que 1’6vaporation s’est produite sur les 3 km? correspondant sur la courbe B 2(a) au volume initial de 60 millions
de m3. Comme le taux d’évaporation est pour ce mois de 0,07 m, le volume évaporé sera de 0,21 million de m?,
ce qui réduit les apports & 2,79 millions de m® On continue ainsi jusqu’a ce que la réserve soit 4 nouveau pleine.

La courbe des apports cumulés, corrigée de ’évaporation, est tracée en tireté sur la figure B 2(b). On trouve que la
réserve nécessaire est de 55 millions de m?, :

TaBLEAU B 2

Volume Volume Volume Volume
Mois des apports de Ia Surface Evaporation Volume d’apports d’apports
naturels retenue (10% m?) mensuelle évaporé réel réel
(108 m3) (10% m3) (m) (10% m3) (108 m3) cumulé
1 3 60 3 0,07 0,21 2,79 2,79
2 1 55 2,9 0,08 0,23 0,77 3,56
3 1 44 2,7 0,10 0,27 0,73 4,29
4 0 27 2,1 0,13 0,27 —0,27 4,02
5 1 8 1,0 0,16 0,16 0,84 4,86
6 1 7 0,9 0,15 0,14 0,86 5,72
7 3 6 0.8 0,09 0,07 2,93 8,65
8 25 32 2,3 0.06 0,14 24,86 33,51
9 34 60 0,05
10 32 60 0,07
11 11 60 0,09
12 6 60 0,08

B.2. REGULARISATION INTERANNUELLE.

Elle consiste & choisir la réserve de telle fagon qu’elle permette des reports de volume d’une année sur lautre.
La retenue ne sera done plus nécessairement pleine au début de chaque année d’exploitation. Les possibilités de
prélévements seront naturellement bien supérieures.

Si on prend toujours comme référence I’échantillon historique du tableau B 1, il est bien évident qu’on ne pourra
pas utiliser, sans défaillance, un débit supérieur au débit moyen de la période fournie par cet échantillon, soit
341 millions de m3 par an.

Pour le calcul de la réserve, on commencera toujours par opérer au pas de temps annuel, en négligeant 1’évapo-
ration. La courbe des apports cumulés pour la période est tracée en trait plein sur le graphique de la figure B 3.
Les demandes cumulées sont représentées par la droite 0 (1) en trait mixte, pour la fourniture maximale de 341 mil-
lions de m? par an. La réserve nécessaire pour assurer sur la période historique une régularisation sans défaillance,
est donnée par la distance, suivant I'ordonnée, entre les deux tangentes extérieures i la courbe des apports cumulés,
menées parallélement & la droite 0 (1). On trouve ici ae’ qui correspond 440 millions de m3,

Sur le méme graphique, on a tracé la droite 0 (2) correspondant & un débit régularisé de 200 millions de m? par
an. Pour chaque point angulaire supérieur de la courbe des apports cumulés, on trace une paralléle a 0 (2), ne la
conservant que si la fraction de la courbe située 4 droite lui passe en-dessous. Pour chaque trongon de cette courbe
ainsi définie, on recherche la distance maximale entre la courbe et la paralléle correspondante, suivant ’ordonnée ;
la plus grande de ces distances maximales mesure le volume de réserve nécessaire. Dans le cas présent, c’est la
distance 8f’, qui correspond & un volume d’environ 110 millions de m?.
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A moins d’établir des graphiques & trés grande échelle, I’évaluation des volumes de réserve par ce procédé
est peu précise. C’est pourquoi on préfére souvent présenter les graphiques de fagon différente. Sur la figure B 4, qui
se rapporte 3 la demande de 200 millions de m?3, on part d’un volume initial de 110 millions de m3. On suit les valeurs
annuelles du tableau B 1 auxquelles on retranche la demande (200). Si le résultat est positif, on I’inscrit au-dessus
d’une horizontale tracée a partir du point initial, tant que le point précédent reste sur cette horizontale. Sile résultat
est négatif, on le porte en déduction de I’horizontale, ou du point précédent s’il y en a un. S’il est positif et que le
point précédent ne soit pas sur I’horizontale, on le porte en addition de ce point : s’il dépasse alors I’horizontale,
on marque la valeur de I’excédent et on le raméne a I’horizontale. Tous les excédents ainsi marqués correspondent
3 des déversements. Le volume & prévoir pour la réserve est donné par la distance a I’horizontale du point le plus
bas du graphique : on trouve ici 120 millions de m3, un peu plus qu'avec I’estimation précédente qui, rappelons-le,

est moins précise.
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On a présenté sur la figure B 5 une construction analogue pour une demande de 300 millions de m3 par an. On
trouve un volume de réserve de 320 millions de m?2.

11 est tout a fait possible de raffiner la méthode en introduisant 1’évaporation, en opérant au pas de temps
mensuel, en adoptant une distribition de la demande non uniforme sur ’année. On peut méme introduire des clauses
de restriction. Mais il est alors nettement préférable, plus rapide et plus souple, de passer au modéle de simulation.
De toutes maniéres, de telles méthodes ne permettent en aucun cas de jouer sur la marche interne dusystéme d’eau
dés qu’il y a plus d’un réservoir.

B.3. PASSAGE D'UNE PERIODE DE BASSES-EAUX.

Il s’agit d’aménagements qui sont presque au fil de I’eau, mais pour lesquels on a besoin d’une certaine réserve
afin de «soutenir les étiages ». La période pour laquelle on doit «assurer le passage» est souvent bréve, au moins
dans la plupart des années, et I’analyse doit se faire, lorsque c’est possible, au pas de temps journalier. Il est alors
indispensable de disposer de chroniques, aussi longues que possible, de débits journaliers aux points intéressant
le projet ; ces chroniques ne peuvent étre établies que par ’observation directe ou par I'interpolation géographique
entre stations hydrométriques. It est exclu d’utiliser I’extension hydropluviométrique, & moins de cas trés particu-
liers pour lesquels on disposerait de longues séries avec une densité de postes suffisante pour mettre en ccuvre un
modéle de transformation pluies-débits.

S%l n’est vraiment pas possible de disposer d’une série de débits journaliers suffisamment longue, on peut
essayer de faire la méme opération avec des débits moyens mensuels, mais les résultats obtenus seront trés approxi-
matifs, parfois méme inutilisables.

Pour les caleuls, on doit considérer deux cas, suivant que le site choisi pour le réservoir est juste a ’amont du
point de prélévement, ou tout au moins suffisamment prés pour que les apports du bassin intermédiaire soient
négligeables, ou qu’il est quelque part dans le bassin, loin en amont du point de prélévement de fagon que les apports
intermédiaires puissent étre négligés.

B.3.1. Réservoir situé prés du point de prélévement.

Soit Q,m?%/s une valeur choisie pour le débit d’équipement : tout débit journalier q; inférieur a Q; entrainera
un déficit égal & 86 400 (Q, — q;) m® qui devra étre compensé par la réserve. Partant du jour de décrue auquel
on trouve la premiére fois q; < Q,, pour aboutir au jour de la crue suivante a partir duquel on a toujours q; > Q,
le déficit total & compenser est égal i la valeur maximale de la fonetion 86 400 = (Q; — q;) calculée pour chaque
jour de lintervalle de temps considéré. On considére, puisqu’il s’agit d’une régularisation saisonniére et que I'on
suppose Q; trés inférieur au module, qu’au départ (premier jour ot q; < Q) la retenue est pleine. Si, au cours des
calculs successifs de T (Q; — q;), cette quantité vient a s’annuler, il faut arréter le calcul et le reprendre au premier
jour suivant ot qj est & nouveau inférieur a Q,. C’est qu’en effet, au cours de la période, on peut avoir pendant
quelque temps q; > Qy, ce qui revient & recharger partiellement la retenue ; dans le cas présent, ces excédents
temporaires peuvent étre pris en compte. Mais a4 partir du moment ot X (Q, — q;) s’annule, la retenue est pleine,
les nouveaux excédents sont déversés et ne peuvent plus étre pris en compte.

Aprés avoir fait cette opération pour chaque année de la période d’observation, on peut faire I’étude statistique
des volumes de réserve nécessaires. Si on veut explorer a fond les possibilités d’aménagement, on peut procéder
ainsi pour différentes valeurs du débit d’équipement et traduire les résultats en graphique des défaillances ; il est
alors possible de choisir en toute connaissance de cause un aménagement optimal tenant compte d’un certain pour-
centage de risque. La limite supérieure du volume de réserve qui peut étre retenu est fournie par les caractéristiques
de la cuvette choisie ; ce choix peut du reste étre reconsidéré, ou complété, d’aprés les résultats de ’étude précédente.
Il faut de plus que les apports propres de la cuvette soient capables de la remplir complétement, méme durant les
années les plus séches.

Si on doit utiliser des débits moyens mensuels a la place des débits journaliers, il ne sera pas possible, notamment,
de rejeter les excédents déversés chaque fois qu’au cours de la période déficitaire on remplit complétementla cuvette.

B.3.2. Reéservoir situé loin du peint de prélévement.

On part également & réservoir plein. Du fait que les débits sur lesquels on raisonne ne passent pas en totalité
dans la cuvette, on ne peut plus prendre en compte les excédents q; — Q, qui se manifesient lorsque le débit
journalier est supérieur au débit d’équipement. Autrement dit, ca ne retiendra dans le calecul de la fonection
% (Qy — qj) que les termes positifs.

Pour le reste, I’exploitation des données se fait de la méme maniére que pour B.3.1.

Si on ne dispose, pour la série longue durée, que des débits moyens mensuels, I'imprécision sera encore plus
grande que dans le cas précédent puisque, en plus des valeurs  (Q; — q;) < 0, on conservera également les termes
Q; — qj < 0 qui devraient eux aussi étre éliminés.
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Le probléme consiste & établir pour un bassin donné, en s’appuyant sur ce qu’on connait du régime des précipi-
tations de la région, un épisode pluvieux dont la répartition dans le temps et dans I’espace soient telles qu’on n’ait
pratiquement aucune chance de veir se produire un jour un épisode plus défavorable. Les méthodes les plus utilisées
actuellement sont :

— celle de la précipitation maximale probable (P.M.P.),
— celle du hyétogramme enveloppe,
— celle des intensités durées.

La premiére a fait I’objet de nombreuses publications et nous avons donné précédemment quelques références.

Lorsqu’on se place & un pas de temps journalier, la méthode du hyétogramme-enveloppe consiste & accepter

dans sa complexité la fonction aléatoire qu’est I’épisode pluvieux et & en estimer une limite supérieure au moyen
de I’échantillon dont on dispose.

On sélectionne d’abord les stations & utiliser en s’arrangeant pour qu’elles se situent dans la méme zone cli-
matique que le bassin. Si ce dernier comporte de fagon évidente des zones climatiques nettement différentes du
point de vue de la répartition statistique des pluies journalidres, ces zones seront étudiées séparément et on aura
done deux ou plusieurs groupes de stations fournissant des nombres différents de stations-années, Pour la déter-
mination de la fréquence finale du hyétogramme, on adoptera la moyenne des nombres de stations-années obtenues
pour chacun des groupes. Supposons, pour simplifier, que le bassin puisse étre considéré comme homogéne du point
de vue des pluies journaliéres.

On choisit d’aberd la durée sur laquelle on doit définir le hyétogramme-enveloppe. Cette durée doit étre au
moins égale au temps de concentration du bassin. On consulte alors les relevés journaliers des postes sélectionnés
et on repére les épisodes pluvieux les plus importants. On établit un tableau de la maniére suivante :

— pour le premier épisode pluvieux retenu, on porte dans une colonne centrale (temps zéro) la pluie journaliére
la plus forte de I’épisode. On inscrit ensuite dans les colonnes de gauche les hauteurs correspondant aux
temps — 1, — 2, ete. et dans les colonnes de droite les hauteurs correspondant aux temps + 1, 4 2, ete. ;

— pour les autres épisodes, on procéde de la méme maniére, mais on n’inserit les chiffres que s’ils sont supérieurs
au dernier chiffre inserit.

Exemple :

Temps de base du hyétogramme : 9 jours ;

le épisode : 10, 15, 75, 60, 95, 5, 10, 25;
2¢ épisode : 8, 125, 11, 55, 9, 7, 8, 3;
2

2
3¢ épisode : 40, 35, 23, 45, 75, 2, L.
Le classement est donné dans le tableau suivant :
—4 —3 —2 —1 0 +1 + 2 + 3 + 4
10 15 75 . 60 95 5 10 25
125 11 55 ] 7

40 35

Lorsqu’on a ainsi passé en revue tous les relevés & toutes les stations, on a obtenu un hyétogramme ponctuel
considéré comme d’autant plus rare que le nombre de stations-années est plus élevé.

L’application d’un tel hyétogramme i 1’ensemble du bassin conduirait 4 exagérer de maniére parfois inadmis-
sible la marge de sécurité et ce d’autant plus que le bassin est plus grand. Il faut procéder a ’étude de zones d’abat-
tement qu’on déterminera a 1’aide des plus fortes pluies observées aux pluviomdtres exploités dans le bassin et
appliquer le schéma d’abattement ainsi trouvé au hyétogramme-enveloppe avant de lui appliquer opérateur
de transformation pluies-débits.

Sous cette forme, la méthode du hyétogramme-enveloppe ne peut étre appliquée que pour des durées de base
relativement courtes, au grand maximum une dizaine de jours. Au-del, les épisodes pluvieux risquent de chevau-
cher d’une maniére aléatoire et on augmente artificiellement le risque, en dénaturant par trop la forme normale
d’un épisode ; la fréquence qu’on attribue au résultat est alors beaucoup trop forte.
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Lorsqu’on doit choisir pour le hyétogramme exceptionnel une durée assez longue, il est préférable d’opérer par
intensités-durées, I'intensité étant exprimée, pour le pas de temps journalier, que nous avons adoptée ici, en mm/jour.

On commence par étudier la répartition statistique de la pluie journaliére en utilisant une méthode de stations-
années afin d’augmenter I’échantillonnage. Les discussions académiques qu’on pourrait amorcer, touchant la recti-
tude théorique du procédé, sont ici hors de saison. On en déduit la pluie journalitre, de fréquence millénaire par
exemple sans attacher trop d’importance a ce terme ; il s’agit d’un résultat d’extrapolation, sans plus, et non d’une
réalité probabiliste.

On fait la méme étude pour les pluies de deux jours, trois jours, etc. Nous montrerons le procédé de calcul
sur les pluies de 5 jours par exemple. On commence par sélectionner dans les séries d’observations qu’on posséde
les périodes présentant de fortes pluvioméiries. On totalise alors, pour chacune de ces périodes, les cing premiéres
pluies journalitres puis on enléve au total ainsi obtenu la pluie du premier jour et on ajoute celle du sixiéme, ete.
On retient toutes les valeurs maximales obtenues pour lesquelles les périodes de cing jours ayant servi au caleul
ne chevauchent pas ; on s’assure ainsi un échantillon de valeur 4 peu prés indépendantes. Si I’on dispose de N sta-
tions-années, on conserve les N plus fortes valeurs obtenues que I’on classe et que Pon extrapole pour trouver la
pluie en cinq jours correspondant a la fréquence retenue. ’

Supposons que I’on ait ainsi obtenu une série d’intensités-durées dont chacune correspond a la {réquence
dite « millénaire » pour une durée de base de 10 jours.

Durée (jours) 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
Totaux (mm) 250 300 345 400 430 450 462 466 468 470
Intensités (mm/fjour) 250 150 115 100 86 75 66 58 52 47

!
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Fig. C1.
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Le terme «fréquence millénaire » n’est applicable strictu senso qu’a chaque valeur prise séparément. Il s’agit
maintenant de passer & la fonction aléatoire. Bien entendu, il y a une infinité de maniéres de tirer un épisede pluvieux
du tableau ci-dessus. Ce qu’on demande en définitive, c’est que le total pour une période de 10 jours, choisie comme
base, soit égal & 470 mm, que le maximum journalier ne dépasse pas 250 mm et que les pluies en 2 jours, 3 jours, etc.
n’excédent pas les totaux indiqués ci-dessus. Il convient donc de choisir la disposition 1a plus défavorable obéissant
i ces conditions. Comme on ne peut vérifier qu’une disposition est plus défavorable qu’une autre qu’aprés le passage
dans ’opérateur, il faudra fournir un certain nombre de hyétogrammes qui seront ensuite essayés a tour de rdle.
De plus, si I’on veut, dans le calcul du projet, tenir compte du laminage dans la retenue, ce n’est qu’aprés étude
de ce laminage pour chacune des crues dérivées des hyétogrammes proposés, qu’on pourra finalement décider du
choix le plus défavorable.

Un certain nombre de hyétogrammes ont été ainsi établis sur la figure C1 & partir des chiffres ci-dessous. Il
est bien difficile de désigner a priori celui dont la crue afférente causera le plus d’ennuis au projeteur.

La méthode des intensités-durées-fréquences est plus souple que celle du hyétogramme enveloppe, car elle
permet de descendre a des pas de temps nettement inférieurs a la journée. Il faut pour cela disposer d’éléments
d’observations convenables, ¢’est-a-dire de relevés pluviographiques ; a ceci prés, la méthodologie de construction
des hyétogrammes est la méme que pour un pas de temps journalier.

*
£
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