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RESUME

En période de pluie, les déversements de réseaux d’égout unitaires (DRU) détériorent la qualité
des cours d’eau urbains. Le contrdle en temps réel (CTR) de ces réseaux permet de réduire la
fréquence et le volume des DRU par ['utilisation optimale de la capacité de stockage et de
traitement des réseaux. A cette fin, une stratégie de CTR détermine comment doivent étre opérés
les ouvrages de régulation (tels les pompes, vannes, seuils, etc.) de fagon a rencontrer certains
objectifs de controle, tel par exemple la minimisation des volumes déversés. Le contrdle prédictif
intégré (CPI) est une stratégie de CTR ou les décisions de contrdle sont prises en fonction de I’état
présent et futur de I’ensemble du réseau d’égout, estimé a I’aide de modeles de simulation a partir
de prédictions des entrées au systéme.

Puisque la stratégie optimale de contrdle d’un CPI est déterminée a plusieurs reprises pendant le
déroulement d’une pluie, la vitesse de résolution des modeles de simulation et des algorithmes
d’optimisation utilisés est primordiale. Afin de respecter cette contrainte sur le temps de calcul,
les stratégies de CPI existantes ont souvent recours a des modéles linéaires. Toutefois, de tels
modeles ne peuvent reproduire le phénomene de refoulement, lequel peut survenir par exemple
lors de la mise en charge de certaines conduites. Or ce dernier type d’écoulement peut étre utilisé
avantageusement par une stratégie de CTR en augmentant la capacité de stockage et de transport
du réseau. C’est pourquoi la thése propose un nouveau modéle permettant la simulation de tous
les types d’écoulement en conduite, incluant les écoulements en charge, et dont la rapidité de
résolution permet son utilisation en temps réel. Ce modele a été validé sur un réseau d’égout réel
ainsi que sur plusieurs réseaux hypothétiques. Une stratégie de CPI intégrant le modele de
simulation développé et I’algorithme d’optimisation du gradient réduit généralisé (GRG) a par la
suite été élaborée. L application de cette stratégie de controdle sur le réseau d’égout de la ville de
Laval (Canada) a démontré que la mise en charge des conduites permet de réduire de fagon
appréciable les volumes déversés en temps de pluie. Il a également été montré que la gestion
d’intercepteurs en charge pouvait étre réalisée sur de courts horizons de contrdle sans en entraver
la performance ni la fiabilité. Les résultats obtenus ont aussi conduit a la mise au point d’une
stratégie de controle simplifiée pour les zones en charge, au sein desquelles les taux de
propagation des débits sont généralement trés élevés.
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1 INTRODUCTION

En période de pluie, les débits acheminés aux réseaux d’égout unitaires dépassent souvent la
capacité de transport et/ou de traitement de ces réseaux. Les débits excédentaires sont alors
stockés dans certains ouvrages prévus a cette fin puis déversés au milieu récepteur lorsque ces
ouvrages atteignent leur pleine capacité. Les déversements de réseaux d’égout unitaires (DRU)
ainsi générés sont reconnus comme une source importante de dégradation de la qualité des cours
d’eau en milieu urbain. A titre d’exemple, 35 % de la pollution annuelle totale déversée dans les
cours d’eau du Royaume-Uni proviendrait de ce type de déversement [Ellis 1986]. Une revue
intensive de la littérature internationale réalisée par Makepeace et al. [1995] révéle également que
les eaux de ruissellement urbain peuvent afficher des concentrations de polluants (solides totaux
c¢ten suspension, matieres organiques, coliformes fécaux, contaminants inorganiques, etc.) jusqu’a
dix fois supérieures aux normes de concentrations maximales pour la préservation de la vie
aquatique. Dans la région de Québec, des études ont montré que les déversements d’orage
entrainent une détérioration globale des milieux récepteurs pouvant se poursuivre jusqu’a deux

a trois jours apres la fin de la pluie [Lavallée et al. 1984].

L’importance des impacts occasionnés par les DRU a conduit au développement de nombreuses
techniques visant la diminution du volume de ces déversements ou I’amélioration de la qualité des
eaux déversées. Ainsi, certaines méthodes de contrdle a la source, telles la réduction des surfaces
imperméables ou la limitation de I’usage de certains pesticides, permettent de réduire les volumes
d’eau et les charges polluantes interceptés par les réseaux d’égout en temps de pluie. Egalement,
la mise en place d’ouvrages de stockage et/ou de traitement aux points de déversement vers le
milieu récepteur permet d’atténuer 1’impact négatif des événements pluvieux sur la qualité des
cours d’eau urbains. La construction de ces ouvrages peut toutefois s’ avérer coliteuse et nécessiter

I’utilisation de superficies importantes souvent difficiles a trouver en milieu urbain.

Le contréle en temps réel (CTR) des réseaux d’égout unitaires permet quant a lui une utilisation

optimale de la capacité de stockage existante des réseaux, afin de réduire la fréquence et le volume




2 Contrdle en temps réel des réseaux d’égout sous surcharge

des déversements en diminuant considérablement les besoins en ouvrages de rétention. A cette
fin, une stratégie de CTR détermine I’opération des ouvrages de régulation du réseau (tels les
pompes, vannes, seuils, etc.) de facon & minimiser les volumes déversés. Un contrdle de type
prédictif global (CPG) est une forme de CTR qui sélectionne les actions & entreprendre en
fonction de I’état présent et futur de I’ensemble du réseau d’égout. Trois éléments sont essentiels
al’application d’un tel contrdle soit : 1) la prédiction sur une période de temps donnée des entrées
au systeme (intensités de pluie ou débits de ruissellement) ; 2) un modéle de simulation calculant
a partir des données d’entrée les débits et hauteurs d’eau en divers points du systéme et 3) un
algorithme d’optimisation déterminant I’opération des ouvrages de régulation du réseau de fagon

a rencontrer les objectifs de contrdle.

La stratégie optimale d’un CPG devant étre déterminée a plusieurs reprises pendant le
déroulement d’une pluie en fonction des nouvelles informations disponibles, la vitesse de
résolution des modeles de simulation et des algorithmes d’optimisation utilisés est primordiale.
Afin de respecter cette contrainte sur le temps de calcul, les stratégies de CPG existantes ont
souvent recours a des modeles simplifiés qui, sans ’ajout de parametres pouvant étre ajustés en
temps réel en fonction d’informations mesurées en réseau, ne peuvent tenir compte des
phénomeénes se propageant vers I’amont, tel par exemple le refoulement provoqué par la mise en
charge des conduites. Ainsi, plusieurs de ces systémes limitent les débits en réseau a la capacité

a surface libre des conduites afin d’éviter les écoulements en charge.

Siune stratégie de contr6le permettait la mise en charge des conduites afin d’utiliser au maximum
les capacités de stockage et de transport du réseau, dans la mesure ol les mises en charge admises
respecteraient les caractéristiques physiques et topographiques du réseau, on peut dés lors penser
que les volumes déversés en seraient d’autant réduits. Afin de vérifier cette hypothése, cette thése
propose un mode de contrdle en temps réel des réseaux d’égout unitaires permettant la mise en
charge de certaines conduites. Les objectifs particuliers de la thése sont de : 1) développer un

mod¢le simulant tout type d’écoulement en conduite, incluant les écoulements en charge, et dont




Chapitre 1, Introduction 3

la rapidité de résolution permet son utilisation en temps réel ; 2) mettre en place une stratégie de
contrdle prédictif intégré visant la minimisation des volumes déversés en temps de pluie en
permettant la mise en charge de certaines conduites ; 3) comparer les résultats de cette stratégie
de contrdle avec ceux d’un contrdle réactif local (¢c’est-a-dire d’un contrdle dont les décisions de
gestion sont prises en fonction de variables mesurées localement dans le systéme) ; 4) évaluer la
performance et la fiabilité de la stratégie développée en fonction de divers paramétres et

5) proposer une méthodologie de sélection de ces paramétres en fonction des résultats obtenus.

Le chapitre suivant de la these présente d’abord une revue de littérature des méthodes de réduction
des volumes et des charges polluantes déversées en temps de pluie en s’attardant plus
particuliérement sur le contrdle en temps réel des réseaux d’égout. Un recensement des modéles
de simulation des écoulements en conduite d’égout y est par la suite présenté. Au Chapitre 3,
consacré au modele de simulation développé dans le cadre de cette thése, les équations du modéle
et la méthode de résolution appliquée sont tout d’abord introduits. Par la suite, le modéle est
validé sur un réseau d’égout réel et sur plusieurs réseaux hypothétiques afin d’en vérifier la
performance dans divers cas d’application. Le Chapitre 4 expose finalement la stratégie de CPG
développée, cette derni¢re faisant appel au modéle de simulation précédent pour déterminer en
temps réel le fonctionnement optimal des ouvrages de régulation d’un réseau d’égout. Les
objectifs du contrdle y sont tout d’abord définis, puis la méthode d’optimisation est choisie en
fonction des spécificités du probléme a résoudre. La stratégie de controle est ensuite appliquée
a un des intercepteurs de la ville de Laval (Canada) pour évaluer sa performance en fonction des
périodes d’optimisation retenues, des contraintes opérationnelles a respecter et de la distribution
des ouvrages de contrdle. Les résultats obtenus nous aménent a proposer un mode de contrdle

adapté aux réseaux d’égout unitaires sous surcharge.







2 REVUE DE LITTERATURE

Les déversements de réseaux d’égout unitaires (DRU) sont reconnus comme 1’une des principales
causes de la détérioration de la qualité des cours d’eau en milieu urbain. L ’origine de cette
pollution ainsi que la nature des impacts qu’elle engendre sont détaillées a1’ Annexe A. Le présent
chapitre présente quant a lui les diverses mesures pouvant étre mises en oeuvre pour atténuer
Ieffet des événements pluvieux sur la qualité des cours d’eau récepteurs. On y portera une
attention particuliere au controle en temps réel (CTR) des réseaux d’égout puis nous présenterons
une revue des modéles existants de simulation des écoulements en conduite, lesquels sont

nécessaires a la mise en oeuvre d’un CTR de type prédictif.

2.1 Méthodes de réduction des volumes et des charges

polluantes déversés

L’importance des impacts occasionnés par les déversements de réseau d’égout sur la qualité de
I'eau des milieux récepteurs a mené au cours des derniéres années au développement de
nombreuses mesures visant a diminuer la quantité de polluants déversés en temps de pluie. Parmi
ces mesures, certaines ont comme objectif principal la diminution des volumes déversés, tandis
que d’autres tentent d’améliorer la qualité des eaux déversées. Une revue détaillée des méthodes

mentionnées ci-dessous apparait a I’ Annexe B.

La réduction des volumes déversés peut tout d’abord étre réalisée par le contrdle a la source des
débits de ruissellement, lequel vise la diminution des pointes de débit et des volumes de
ruissellement avant leur entrée dans le réseau d’égout. L augmentation de la capacité de stockage
du réseau par la construction d’ouvrages de rétention permet également de réduire le volume des
déversements. Le controle en temps réel conduit aussi a la réduction des volumes déversés sur
certains réseaux, en utilisant de fagon judicieuse la capacité de stockage des ouvrages existants.
Cette forme de contrdle consiste a opérer de fagon dynamique les pompes, vannes ou autres

ouvrages de régulation d’un réseau afin d’utiliser de fagon optimale ses capacités de stockage et
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de transport. Les décisions d’un contrdle dit réactif ne sont basées que sur la valeur de variables
mesurées, tandis que le contrdle prédictif utilise I’ensemble de I’information disponible afin de
prévoir |’ état futur du systéme et de prendre une décision s’appuyant sur ces prédictions. Chacun
de ces types de contrdle peut étre appliqué localement ou en tenant compte de 1’état du systéme
en entier. La section 2.2 présente une revue plus détaillée des types de contrdle en temps réel et

de divers cas d’application.

Certaines techniques visent plutdt I’amélioration de la qualité des eaux déversées. Parmi celles-ci,
on retrouve d’abord la réduction des apports en polluants sur les bassins urbains et la réalisation
d’ouvrages interceptant une partie de la charge polluante des eaux de ruissellement avant leur
introduction dans le réseau d’égout. Avant leur rejet dans le milieu récepteur, les eaux déversées
peuvent également subir divers traitements de types mécanique, chimique ou biologique. Enfin,
certains systémes de controle en temps réel privilégient le déversement des eaux les moins

polluées pour améliorer la qualité des eaux déversées.

2.2 Controle en temps réel des réseaux d’égout

2.2.1 Principes généraux

La majorité des réseaux d’égout unitaires sont gérés de fagon statique, ¢’est-a-dire en maintenant
fixes les paramétres de fonctionnement des ouvrages de régulation (taux de pompage, ouverture
des vannes, taux de vidange des réservoirs, etc.) pendant toute la durée de la pluie. De cette fagon,
méme en présence de diverses mesures visant la réduction des volumes et/ou polluants entrainés,
la performance optimale ne peut étre obtenue que lors de I’avénement de la pluie de conception
[Schilling 1994]. Pour la majorité des événements pluvieux, des déversements vers le milieu
récepteur pourront donc survenir méme si le stockage disponible n’est pas utilisé a pleine capacité
[Jorgensen et al. 1995]. Le contr6le en temps réel (CTR) permet de corriger cette situation en
déterminant, en temps de pluie, I’opération des ouvrages de régulation permettant d’atteindre des

objectifs de contrdle spécifiques. Outre la minimisation des volumes déversés, le CTR peut étre
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appliqué afin de rencontrer divers objectifs tels la réduction des colts de pompage, la protection
contre les inondations, la régulation des débits transmis a la station de traitement, la diminution
des charges polluantes déversées, etc. Certains de ces objectifs s’avérant parfois contradictoires,
la mise en place d’une stratégie de CTR nécessite la définition de priorités de gestion

[Capodaglio 1994a].

Le CTR est dit réactif lorsque les décisions de gestion se basent sur la mesure de différentes
variables d’état du systéme. Les ouvrages de régulation sont alors opérés en fonction des valeurs
mesurées en réseau (débits, hauteurs d’eau, etc.) afin de tendre vers un état désiré. Un contrdle
réactif peut étre appliqué localement, lorsque seules les valeurs mesurées au voisinage d’un
ouvrage de contrdle déterminent son opération, ou encore globalement, lorsque 1’état du systéme
en d’autres points du réseau est également pris en compte pour opérer cet ouvrage

[Carstensen et al. 1996]. Divers cas d’application du contrdle réactif sont présentés a1’ Annexe B.

La performance d’un CTR peut étre améliorée par la prise en compte, en plus d’informations
mesurées dans le réseau, de prédictions concernant I’état futur de ce systéme. Le contrdle est alors
de type prédictif et permet de considérer le temps de propagation des débits d’un ouvrage de
contrdle a un autre. Ce type de contrdle nécessite de prédire les intrants futurs du systéme
(intensités de pluie ou débits de ruissellement) et de calculer la propagation de ces intrants a
travers le réseau d’égout a I’aide de modéles de simulation. En plus de fournir des prédictions
fiables, les modéles utilisés dans ce contexte doivent étre rapides d’exécution, puisque
I’optimisation du fonctionnement du réseau nécessite plusieurs simulations de 1’état du systéme
sur la période de contrdle choisie. D’un point de vue pratique, I’application d”un contrdle prédictif
global nécessite ’installation d’équipements permettant de mesurer ’état du systéme et/ou de
prédire les intrants futurs (ex. radar). Les informations ainsi recueillies sont transférées par un
réseau de communication vers un organe central de controle qui, en fonction des données recues,
détermine 1’opération optimale des ouvrages de controle a I’aide des modéles appropriés. Les

consignes a appliquer en réseau sont par la suite transmises aux contrdleurs locaux, lesquels
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définissent les ajustements a entreprendre au niveau des régulateurs (pompes, vannes, etc.) afin

de respecter ces consignes [Schilling et Petersen 1987].

Dans ce contexte, la présente theése s’intéresse plus particulierement a la fagon dont ’organe
central de contrdle détermine les consignes a appliquer sur le réseau en fonction des informations
regues. Trois principaux types de méthodes permettent de définir ces consignes afin d’atteindre
les objectifs du contrdle (réduction des volumes déversés ou autre), soit les méthodes heuristiques,
les méthodes par scénarios et les techniques d’optimisation mathématique. Le premier type de
méthodes définit une base de regles a appliquer en réponse a diverses situations. Ces régles sont
¢tablies en fonction de I’expérience du concepteur et de la connaissance a priori de la réponse du
systeme sous certaines sollicitations. Parmi ces méthodes, on trouve notamment les systémes
experts et la logique floue [Marinaki et al. 1999]. La méthode par scénarios procéde plutdt par
comparaison de I’efficacité de diverses solutions préalablement définies [Cunge et al. 1994].
Quant aux techniques d’optimisation mathématique, elles visent la maximisation ou la
minimisation d’une fonction objectif, laquelle représente mathématiquement les objectifs de
contrdle. Selon Stirrup et al. [1997], cette méthode demeure la plus rigoureuse, puisqu’elle permet
de comparer les stratégies sur une base plus formelle et, dans certains cas, assure le caractére
optimal de la solution choisie. Pour appliquer I’optimisation mathématique dans un contexte de

contrble en temps réel, le probléme est généralement représenté sous la forme suivante :
T

minimiser[z f(_)_c_(t) ,y(t)) (2.1)
=1

avec f, une fonction objectif dépendante des variables d’état du systéme x (z‘) et des variables de
contrdle 3 (z‘) et T, ’horizon de controle, ¢’est-a-dire la période de temps sur laquelle on souhaite
effectuer I’optimisation. Le probléme consiste alors a déterminer la valeur des variables de
controle, y (t) , qui minimisent la fonction objectiftout en respectant certaines conditions. Parmi
celles-ci, on retrouve notamment les conditions initiales ( x (O) U (0)) , les contraintes

physiques du systeme (débits maximaux, capacités de stockage, etc.), les valeurs inférieures et
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supérieures des variables de contrdle ainsi que les lois physiques du mouvement de I’eau

[Nelen 1992a].

Les procédures d’optimisation permettant d’identifier le minimum de la fonction objectif sur le
domaine défini par ces contraintes sont diverses. Le choix d’une telle procédure dépend de la
forme de la fonction objectif et des contraintes a satisfaire (linéaire, quadratique ou quelconque).
Les méthodes les plus utilisées lors du contrdle en temps réel des réseaux d’égout sont la
programmation dynamique, la programmation linéaire et la programmation non linéaire. La
premicere de ces méthodes est applicable lorsque le probléme 4 résoudre peut étre exprimé comme
une séquence de sous-problémes, lesquels sont résolus de fagon séquentielle. Le principal
désavantage de la programmation dynamique est lié & I’accroissement rapide des calculs a
effectuer et des valeurs & mémoriser avec I’augmentation du nombre de variables de contrdle
[Somlyody et al. 1994]. La programmation linéaire permet quant a elle la résolution robuste de
problémes a plusieurs variables, mais ne peut s’appliquer que lorsque la fonction objectif ainsi que
toutes les contraintes du probléme sont linéaires. Lorsque ces exigences ne sont pas rencontrées,
une méthode de programmation non linéaire doit plutot étre appliquée, telle, par exemple, une

technique de programmation quadratique ou de recherche dans la direction du gradient.

Les trois catégories de méthodes d’optimisation précédentes ne peuvent qu’identifier un minimum
local de ]a fonction objectif. Certaines méthodes stochastiques permettent de trouver le minimum
global de la fonction, mais ce au prix de nombreuses évaluations de la fonction objectif. Parmi
ces méthodes, on retrouve les algorithmes génétiques, qui appliquent le concept biologique de la
survie du plus fort pour comparer et générer des solutions en vue d’identifier la solution optimale

[Rauch et Harremoés 1999] ; I’utilisation de ce type de méthodes est plutdt marginale dans un

contexte de contrdle en temps réel des réseaux d’égout.
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2.2.2 Cas d’application

Divers cas d’application du contrdle prédictif des réseaux d’égout en temps réel, dont ceux
présentés dans cette section, sont décrits a I’ Annexe B. Nous ne dresserons ici qu’un portrait

global des méthodes de controle prédictif existantes et de quelques cas d’application.

L’application d’un contréle de type prédictif requiert généralement ’utilisation de procédures
d’optimisation pour minimiser la fonction objectif (éq. 2.1) exprimant mathématiquement les
objectifs de controle. Dans certaines situations, la configuration du systéme a contrdler permet le
recours a des techniques d’optimisation directes. Spielvogel et Edenhofer [1992] utilisent une
méthode de ce type pour déterminer I’ouverture des vannes de controle d’un réseau d’égout de
fagon a ce que ces ouvertures assurent I’ apport d’un débit maximal 4 la station de traitement. Cette
méthode de calcul directe permet I’ utilisation optimale de la station de traitement, sans toutefois

que les volumes déversés pour arriver a cette fin soient minimaux.

Afin d’atteindre ce dernier objectif, certains auteurs ont recours a la programmation linéaire,
laquelle nécessite quelques simplifications au niveau de la modélisation des écoulements en
réseau. Ainsi, Patry [1983] adopte un modéle de type décalage qui suppose un temps de
propagation des débits constant pour chaque conduite et qui néglige les phénoménes d’atténuation
des débits. Schilling et Petersen [1987] emploient également un modéle linéaire pour représenter
les transferts de débit entre les étangs de rétention, les tunnels de stockage et les stations de
pompage du réseau de Bréme, en Allemagne. Weinrich et al. [1997] retiennent aussi un modéle
de simulation et une fonction objectif linéaires afin d’opérer de fagon optimale le tunnel de
stockage d’Oslo, en Norvége. Le modele d’écoulement en conduite repose sur 1’équation de
continuité et suppose une vitesse d’écoulement constante. Enfin, Nelen [1992a] recourt a la
programmation linéaire pour proposer un modele de contrdle en temps réel des réseaux d’égout
visant la réduction des volumes déversés en temps de pluie. Son utilisation sur une partie du

réseau de Copenhague a permis de démontrer que, sur 246 événements pluvieux, le contrdle
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prédictif permettrait une réduction des volumes déversés d’au moins 75 % par rapport a la

situation sous contréle statique pour plus de 50 % des événements.

Le recours a la programmation non linéaire lors de 1’élaboration de stratégies de contrdle permet
de réduire les simplifications a apporter au niveau de la fonction objectif et du modéle de
simulation employ¢. Wilson et al. [1989] ont été parmi les premiers a proposer son utilisation dans
un contexte de contrdle en temps réel des réseaux d’égout. Sur un réseau hypothétique simple, ces
derniers ont montré qu’en propageant les débits en réseau a 1’aide d’un modeéle non linéaire
(modeéle de I’onde cinématique, cf. section 2.3.1.1) plutdt que linéaire, il était possible de résoudre
le probléme d’optimisation sur de plus courts horizons sans diminuer la performance du contrdle

en terme de minimisation du volume total déversé.

Afin de tirer avantage de la prise en compte des phénomeénes d’atténuation des débits en conduite,
Mailhot et al. [1999] simulent les débits en réseau par un modéle de type Muskingum
(cf. section 2.3.2.1) en vue de minimiser les volumes déversés. L application de cette stratégie de
contrdle sur le réseau Ouest de la Communauté urbaine de Québec (CUQ) pour les 56 événéments
pluvieux survenus sur ce territoire pendant 1’été 1988 a conduit a une réduction de 60 % du
volume total déversé par rapport & un controle statique n’admettant que le débit maximal de temps
sec aux points de contrdle duréseau. Pleau et al. [1996] présentent également un cas d’application
du controle prédictif global sur le réseau Ouest de la CUQ. Tout comme Mailhot et al., ces auteurs
souhaitent minimiser les volumes déversés et les colits énergétiques associés a la gestion de
chaque site de débordement (actionnement des vannes), en plus de minimiser les volumes stockés
et d’équilibrer la répartition des volumes en réseau. La propagation des débits en conduite est dans
ce cas représentée par un modele discret linéaire invariant dans le temps qui ne peut tenir compte
des phénomenes d’influence aval. Pour un événement pluvieux particulier, I’application de cette
stratégie sur le réseau Ouest de la CUQ (8 points de contrdle) a conduit a une réduction de 86 %

des volumes déversés face a un contréle statique.
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La gestion en temps réel du réseau d’égout unitaire de Seattle, mise en opération en 1992, reposait
sur des principes similaires a ceux proposés par Pleauetal. [1996]. Le contréle de ce réseau devait
viser la minimisation des volumes déversés, une répartition équilibrée des volumes stockés en
réseau, la réduction rapide des volumes stockés aprés 1’événement (pour se préparer aux
événements pluvieux subséquents) et la variation graduelle des débits aux points de contrdle
[Gelormino et Ricker 1994]. Les volumes d’eau stockés en amont de chacun de ces points de
contrdle constituaient les variables d’état du modele de simulation. Ce modéle, de type linéaire
discret, simulait la propagation des volumes dans le temps et dans 1’espace lors d’écoulements a
surface libre a partir de hauteurs d’eau mesurées dans le systéme [Speer et al. 1992]. Certaines
difficultés techniques ont toutefois rendu impossible la mise en application intégrale de ce type
de gestion sur le réseau de Seattle. En outre, ce réseau n’est plus géré de fagon prédictive en temps

de pluie depuis quelques années.

Labadie et al. [1980] utilisent un algorithme d’optimisation récursif pour contrdler une partie du
réseau d’égout de San Francisco. Le contrdle vise dans ce cas a réduire les déversements vers le
milieu récepteur et I’inondation des rues causée par les surcharges. Les lois de propagation des
écoulements en réseau sont représentées par un modeéle non linéaire afin de tenir compte des
ouvrages spéciaux et des phénomeénes d’influence aval. La méthode développée ne permet pas
nécessairement de converger vers un minimum local (cf. Annexe B), mais conduit tout de méme

rapidement & une réduction des volumes déversés.

Vazquez et al. [1997] procédent quant a eux a la minimisation des volumes déversés d’un réseau
d’égout en temps de pluie par ’application de la théorie des graphes. Un algorithme
d’optimisation particulier a cette représentation est utilisé pour minimiser la somme des “cofits”
du systeme, les cofits associés aux conduites autres que celles conduisant vers le milieu récepteur
étant nuls. Les débits en réseau sont alors calculés par un modéle de type Muskingum
(cf. section 2.3.2.1), qui ne permet pas de représenter les phénoménes d’influence aval.

L’application de cette stratégie de contréle sur le réseau d’égout de Saverne, en France, pour
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685 événements pluvieux a mené a une réduction de 10 % en moyenne des volumes déversés face
a I’application d’une stratégie de contréle statique. Vazquez [1997] conclut également que, pour
ce réseau, une augmentation de 30 % des volumes de stockage serait nécessaire afin qu’une

gestion statique conduise & une réduction similaire des volumes déversés.

Enfin, quelques auteurs ont récemment suggéré [’utilisation d’algorithmes génétiques pour
déterminer les variables de contrdle d’un réseau d’égout en temps de pluie. Un exemple
d’application sur un réseau hypothétique simple réalisé par Rauch et Harremoés [1999] montre
cependant que I’identification du minimum de la fonction objectif peut nécessiter un nombre élevé
d’évaluations de cette fonction, ce qui en restreint 1’utilisation en temps réel. Pour surmonter cette
limite, Hajda et al. [1998] proposent une méthodologie combinant un algorithme génétique a un
réseau neuronal. Ces auteurs suggérent d’entrainer le réseau neuronal a reproduire les résultats de
lalgorithme génétique, & partir d’optimisations réalisées a priori sur certains événements
pluvieux. La rapidité de résolution du réseau neuronal ainsi entrainé permettrait son application

en temps réel, dans des conditions similaires a celles prévalant lors de son apprentissage.

2.2.3 Conclusion

Les travaux présentés dans cette section ont montré que le contrble en temps réel des réseaux
d’égout permet de réduire de fagon significative les volumes déversés vers le milieu récepteur en
temps de pluie. A cette fin, un contrdle en temps réel de type prédictif global considére les temps
de propagation des débits d’un ouvrage de contrdle & un autre afin d’utiliser de fagon optimale la
capacité de stockage du réseau. La méthode la plus rigoureuse pour effectuer ce controle est la
représentation des objectifs sous la forme d’une fonction mathématique a minimiser
(oumaximiser) a I’aide d’une technique d’optimisation mathématique. Les variables de contrdle

ainsi déterminées doivent satisfaire un certain nombre de contraintes, dont notamment les lois

physiques de I’écoulement en réseau, généralement exprimées sous forme d’un modéle

mathématique de simulation. Certains cas d’application de contrdle prédictif global recensés dans
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la littérature utilisent des modéles de propagation par simple décalage des débits (Patry [1983],
Schilling et Petersen [1987], Weinrich et al. [1997], Nelen [1992a], Gelormino et Ricker [1994]),
tandis que d’autres font appel a des modeéles reproduisant aussi I’atténuation des débits en réseau,
sans toutefois pouvoir tenir compte des phénomenes de refoulement (Mailhot et al. [1999],
Pleau et al. [1996], Vazquez [1997]). La stratégie de Labadie et al. [1980] utilise quant a elle un
modeéle entiérement dynamique, mais ne conduit pas nécessairement vers un minimum de la
fonction objectif. Afin d’étudier I’influence de la mise en charge des conduites sur la performance
d’un contréle prédictif global, le développement d’une nouvelle stratégie de controle s avére donc
nécessaire. Cette stratégie devant faire appel a un modéle de simulation des écoulements en
conduite pour évaluer I’impact des décisions de contrdle sur I’état du systéme, la section suivante

présente une revue de ces modeles.

2.3 Modélisation des écoulements en réseau d’égout

Nous aborderons dans cette section les principales méthodes de propagation des débits en conduite
d’égout en vue de déterminer la ou les plus appropriée(s) pour le contrdle en temps réel des
réseaux d’égout sous surcharge. Les méthodes basées sur la physique des phénomeénes propres a
ce type d’écoulement seront tout d’abord présentées puis quelques modéles empiriques seront par
la suite examinés. Seuls les modeéles de propagation unidimensionnels seront considérés dans cette
section puisque I’écoulement en réseau d’égout est dominé par les composantes associées a ’axe

principal des conduites.

2.3.1 Modéles a base physique
2.3.1.1 Equations de St-Venant et leurs simplifications
La propagation unidimensionnelle des écoulements non permanents et graduellement variés dans

les conduites d’égout peut étre calculée par I’ intégration numérique des équations de conservation

de I’énergie et de la masse de Barré de St-Venant [Miller 1984].
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L’équation de continuité (ou de conservation de la masse) traduit le fait que la différence entre les
débits entrant et sortant d’un trongon doit étre égale au taux de changement du volume stocké dans
cet €lément et suppose donc un fluide homogene et incompressible. Ainsi :

90 04 _

0 2.2
ox Ot 2)

avec Q) = débit, x = distance horizontale, 4 = aire transversale de la section mouillée et £ = temps.

Quant a I’équation de conservation de 1’énergie, elle provient de la seconde loi de Newton en
supposant une pression toujours hydrostatique, en admettant que la résistance a la friction est la

méme qu’en régime permanent et en négligeant 1’accélération verticale, ce qui donne :

g——+v—+a—:g(SO—Sf) (2.3)

avec g = accélération gravitationnelle, v = vitesse de I’écoulement, S, = pente du fond de la
conduite et S,= pente de friction. Le premier terme de cette équation exprime la force nette due
a la pression de l’écoulement tandis que les second et troisiéme termes représentent
respectivement les accélérations convective et locale. Enfin, les deux termes de droite sont

associés aux forces de gravité et de friction.

Les équations de St-Venant sont valides pour simuler les écoulements a surface libre, mais
peuvent également s’ appliquer aux écoulements en charge par I’ajout d’une étroite fente fictive
au sommet de la conduite, tel que suggéré par Preissmann et développé par Cunge et
Wegner [1964]. En situation de surcharge, le niveau d’eau imaginaire a ’intérieur de cette fente
représente la hauteur piézométrique. Puisque la célérité de propagation des ondes de crue dans les
€quations de St-Venant est inversement proportionnelle a la largeur de la surface de I’eau, le

recours a une fente étroite conduit a de trés grandes vitesses de propagation, telles que rencontrées

lors d’écoulements sous pression [Ball 1985].
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Plusieurs simplifications peuvent étre apportées aux équations de St-Venant en fonction des
situations particuli¢res a représenter. La solution numérique des équations complétes de St-Venant
est communément appelée le modéle de I’onde dynamique. Compte tenu des hypothéses liées au
développement de ces équations, le modéle de I’onde dynamique ne demeure qu’une

approximation de la physique des écoulements en conduite.

Une premiére simplification aux équations de St-Venant, le modele de ’onde cinématique,
suppose que tous les termes du membre de gauche de 1I’équation de conservation de 1’énergie
(termes d’accélération et de pression) sont négligeables, et ne retient que les forces dues a
I’accélération gravitationnelle et & 1a friction. Cette approximation demeure généralement valable
pour les canaux a pente forte et les hydrogrammes graduellement variés, tel qu’observé par
Ponce et al. [1978] en comparant les caractéristiques de perturbations sinusoidales propagées par
le modele d’onde cinématique et par le modéle dynamique complet. L onde cinématique se
propage exclusivement vers 1’aval du réseau et ¢’est pourquoi sa résolution ne nécessite qu’une
condition limite aI’amont, habituellement exprimée sous forme de débit entrant. En contrepartie,
ce mo‘déle ne peut reproduire les phénomeénes d’influence aval (tel le refoulement dii aux
surcharges) pas plus que, en principe, I’atténuation des ondes de crue. L’atténuation des débits
souvent observée suite a I’application du modele de ’onde cinématique découle d’erreurs
numériques liées a la discrétisation des équations [Hromadaka II et al. 1986]. Afin de tirer
avantage de la vitesse de résolution de I’approximation de 1’onde cinématique, certains modéles
opérationnels I'utilisent pour calculer les débits tant qu’ils demeurent inférieurs a la capacité
maximale a surface libre des conduites. Lorsque les débits dépassent cette limite, ces modéles
appliquent un algorithme simplifié de calcul des écoulements sous pression pour déterminer les
débits et les hauteurs d’eau dans toutes les conduites affectées par la surcharge. Les modéles
SURKNET de Pansic et Yen [1982] et SERAIL de Chocat et al. [1983] emploient ce type
d’approximation (cf. Annexe C). Une limite importante de ces modéles est qu’ils ne peuvent tenir
compte des phénomeénes d’influence aval autres que ceux provoqués par la mise en charge des

conduites, tel par exemple le passage d’un écoulement fluvial a un écoulement torrentiel.
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Quant au modeéle de I’onde diffusante, il néglige les termes d’accélérations convective et locale

,, . . ., . ov 0 . s
dans I’équation de conservation de 1’énergie | — et 9 ~0|. Contrairement a I’onde

cinématique, 1’onde diffusante reproduit l’atténuatior?fies onadtes de crue. Motiee et al. [1996] ont
développé un modele de simulation des débits utilisant cette approximation pour reproduire les
phénomeénes d’influence aval et ayant recours a 1’onde cinématique dans les conduites non
affectées par ces influences. Ce dernier modéle devrait étre utilisé avec précaution dans certains

¢gouts ou le terme d’accélération convective peut étre du méme ordre de grandeur que la variation

d’énergie potentielle.

Les €quations de St-Venant sont des équations différentielles partielles hyperboliques pour
lesquelles aucune solution analytique n’est connue [Book et al. 1982]. La prochaine section

présente les méthodes numériques utilisées pour leur résolution.

2.3.1.2 Méthodes de résolution des équations de St-Venant

2.3.1.2.1 Modéles simplifiés |

Tel que mentionné précédemment, le modéle d’onde cinématique ne peut reproduire I’ atténuation
des ondes de crue. Toutefois, la discrétisation du modéle par un schéma non centré de différences
finies peut transformer 1’équation de I’onde cinématique en une équation de diffusion. Il est alors
possible de relier le coefficient de diffusion ainsi introduit aux propriétés physiques du canal a
modéliser afin de reproduire le laminage des débits [Smith 1980]. Cependant, ce type de modéle
demeure impropre a la simulation des phénoménes d’influence aval et ¢’est pourquoi certains
auteurs ont recours a diverses astuces pour modéliser simplement les écoulements en charge tout
en ayant recours a I’onde cinématique dans les zones a surface libre. Les principales limitations
associces a ce genre de modélisation proviennent des simplifications apportées au niveau de la
transition d’un type d’écoulement a 1’autre, de I’impossibilité de reproduire les influences aval

autres que celles provoquées par la mise en charge et de la difficulté a simuler les débits et

hauteurs d’eau dans les conduites de faible pente. Parmi ce type de modéles, on retrouve entre

autres ceux de Toyokuni [1982], de Yen et Pansic [1980], d’El Abboudi [2000], de Chiang et
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Bedient [1984 ; 1986], de Chocat et al. [1983] et de Motiee [1996]. Les équations et les
procédures de résolution de ces divers modéles de méme qu’une courte discussion de leur

performance respective sont présentés a 1’ Annexe C.

2.3.1.2.2 Mod¢éle dynamique complet

La résolution du modéle de I’onde dynamique requiert la connaissance des conditions initiales
(débits et hauteurs d’eau) dans chaque trongon du réseau et de deux conditions aux limites, qui
peuvent étre représentées sous forme d’hydrogrammes ou de relations hauteur-débit

[Bowen et al. 1989].

Trois types de schémas numériques ont été développés pour déterminer la solution du modéle
complet de I’onde dynamique, soit 1a méthode des caractéristiques sur un maillage spatial fixe
ainsi que les méthodes explicite et implicite de résolution par différences finies
[Vitasovic et al. 1990]. Les deux premiéres méthodes sont assuj etties au critére de Courant pour

la détermination des pas de temps admissibles, lequel s’exprime ainsi :

Af <X 2.4)

Jeh+[y

tandis que les méthodes implicites n’ont pas a respecter ce critére [Ball 1985]. L utilisation d’un
pas de temps supérieur a celui prescrit par le critere de Courant avec la méthode des
caractéristiques ou avec un schéma explicite de différences finies peut provoquer des instabilités
au niveau des résultats de modélisation. Ainsi, les méthodes implicites peuvent étre utilisées avec
de plus grands pas de temps et sans aucune restriction sur la longueur des conduites (pas
d’espace), ce qui permet une représentation plus réaliste du réseau a modéliser [Ji et al. 1996].
Une description détaillée de chacun de ces schémas de résolution apparait a I’ Annexe C en

compagnie d’une revue des mod¢les utilisant ces schémas pour simuler I’écoulement en conduite

d’égout.
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2.3.1.3 Modgé¢le détaillé d’étude des mises en charge

Les modeles basés sur la résolution des équations de St-Venant ne peuvent reproduire de fagon
détaillée les conditions instables, telles la pressurisation d’une conduite, puisque 4 ce moment il
est nécessaire de considérer non seulement I’écoulement de 1’eau, mais également I’écoulement
de P’air [McCorquodale et Hamam 1983]. Les débits fortement instables créent aussi des
fluctuations de pression qui ne peuvent étre prises en compte par ce type de modéle. C’est
pourquoi Hamam et McCorquodale [1982] ont développé une procédure de calcul des
€coulements de transition qui tient compte des mouvements de 1’eau et de [’air. Les résultats du
modele ainsi que certaines observations en laboratoire ont permis de constater que dans une
conduite circulaire et pour des hauteurs relatives supérieures a 0,8, la surface de ’eau est treés
instable. Le moindre contre-courant d’air peut alors provoquer la pressurisation de la conduite.
Li et McCorquodale [1999] ont comparé les résultats de ce modéle avec des mesures en
laboratoire pour conclure qu’il permet de bien reproduire la fréquence des fluctuations de pression

lors de la mise en charge quoiqu’en sous-estimant leur atténuation.

2.3.2 Autres types de modéles

La propagation des débits en conduite peut étre simulée a I’aide de modéles ne décrivant pas
explicitement la physique des phénomenes. La présente section présente un bref apercu de ces

modeles.

2.3.2.1 Modéle Muskingum

Le modele Muskingum est un modéle conceptuel a deux paramétres qui devient linéaire lorsque
ces parametres sont constants dans le temps [Chen et Wang 1996]. Toutefois, Cunge [1969] a
montré que, si les paramétres sont adéquatement calculés a chaque pas de temps en fonction des
caractéristiques des conduites et des conditions d’écoulement, la formulation du modéle

Muskingum est équivalente a celle obtenue en représentant le modéle de 1’onde cinématique sous

forme de différences finies. L attribution a I’'un des paramétres d’une valeur correspondant a la




20 Contrdle en temps réel des réseaux d’égout sous surcharge

vitesse de propagation des ondes de crue permet également de reproduire favorablement le
décalage des hydrogrammes. Quant a I’atténuation des débits par le modéle, elle provient du
schéma numérique et varie en fonction des paramétres choisis. Koussis et Chang [1982]
présentent un cas d’application du modele Muskingum a coefficients variables. Tout comme le
modele de I’onde cinématique auquel il peut étre relié, le modéle Muskingum ne peut simuler les

phénoménes d’influence aval et ne peut donc reproduire que les écoulements a surface libre.

2.3.2.2 Modé¢les stochastiques et fonctions de transfert

Un modele stochastique représente une relation dynamique entre les intrants et les sorties d’un
systéme sans décrire en détails les processus internes influengant la réponse de ce systéme
[Capodaglio 1994b]. Un modele de type fonction de transfert est un modéle stochastique dont les
données d’entrée correspondent a des variables observées. Puisque les paramétres du modéle
peuvent étre ajustés en fonction des nouvelles mesures disponibles et que ce type de modéle
requiert peu de connaissances des caractéristiques du systéme, les fonctions de transfert peuvent
étre avantageusement utilisées pour contréler en temps réel les réseaux de drainage urbains, tel
qu’illustré par Capodaglio et al. [1990] sur le réseau de Venise, en Italie. Assabane et
Bennis [2000] proposent également un modéle de type fonction de transfert pour simuler la
propagation des débits dans un intercepteur de la ville de Montréal (Canada) en vue d’un contrdle

en temps réel.

2.3.2.3 Utilisation d’un réseau neuronal

L’utilisation d’un réseau neuronal permet de décomposer la relation entre les entrées et les sorties
d’un systéme en une suite d’étapes linéairement séparables. Le poids de chaque connexion est
d’abord fixé au hasard, puis les valeurs sont ajustées par apprentissage. Ce type de modéle une
fois calé peut simuler les débits en conduite tres rapidement, mais ne demeure valide que dans des
conditions se rapprochant de celles prévalant lors de I’apprentissage. La validité de ces modéles

se limite généralement aux prédictions a court terme [Rabasso et Rosell 1996]. Dartus ctal. [1993]
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ont utilisé ce type de modélisation pour simuler la propagation d’un hydrogramme de crue

triangulaire dans un collecteur de la ville de Marseille.

2.3.2.4 Modéles conceptuels

Les modeles conceptuels appliqués en réseau d’égout (souvent désignés par le terme modéles
hydrologiques) sont tres stables numériquement et de résolution rapide. Toutefois,
’hydrodynamique y étant grandement simplifiée, ils ne peuvent tenir compte des phénomenes de
refoulement. Figlus [1986] a utilisé ce type de modéle pour reproduire I’écoulement en réseau
d’égout par une série de réservoirs linéaires équivalents. Cet auteur a tenté en vain de relier les
parameétres du modele aux caractéristiques du réseau, les temps de propagation étant trés variables
selon le taux de remplissage des conduites. Eberl [2000] a également proposé un modéle
hydrologique pour estimer la propagation des débits en réseau d’égout. Le modeéle présenté
suppose la séparation additive des influences du débit et de la profondeur d’eau sur les conditions
d’écoulement en conduite. Les résultats de ce modéle hydrologique ont été comparés & ceux du
modele EXTRAN [Roesner et al. 1983] sur un réseau des Alpes allemandes. Cette comparaison
a confirmé que I'utilisation de modéles hydrologiques, méme non linéaires, ne permet pas de

reproduire les phénoménes d’influence aval.

2.3.3 Conclusion

L’objet de cette section était d’effectuer une revue de littérature des modéles de simulation des
¢coulements en conduite en vue de la sélection du type de modeéle & intégrer a la stratégie de
controle en temps réel des réseaux d’égout sous surcharge. Les modeles stochastiques et les
réseaux neuronaux nécessitant de nombreuses séries d’entrées/sorties afin d’étre adéquatement
calés, leur utilisation ne peut étre considérée dans le cadre de cette thése. Les critéres sur lesquels
doit s’appuyer le choix du modéle sont la possibilité de simuler les écoulements en charge, la

stabilité des résultats et le temps de résolution du modéle.
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Le premier critére permet d’emblée d’éliminer les modéles hydrologiques et de type Muskingum
ainsi que le modele de ’onde cinématique. Concernant les modéles utilisant cette derniére
approximation dans les zones a surface libre en combinaison avec un modéle d’écoulement sous
pression pour les zones en charge, nous avons vu que certains d’entre eux admettaient une
transition trop simplifiée d’un type d’écoulement & I’autre, tandis que d’autres ne pouvaient
reproduire adéquatement les écoulements a surface libre dans les conduites de pente plus faible.
Cependant, un modéle adoptant les principes généraux de ces derniers modéles (modélisation
distincte pour chaque type d’écoulement) pourrait étre avantageusement utilisé dans un contexte
de contrdle en temps réel, a condition que les modifications nécessaires y soient apportées afin

de corriger les lacunes constatées.

Quant a la résolution numérique des équations de St-Venant, nous avons vu qu’elle peut étre
réalisée a I’aide de trois schémas distincts, soit la méthode des caractéristiques et les méthodes
explicite et implicite de résolution par différences finies. Parmi ces schémas, la résolution par un
schéma de différences finies implicite semble la plus appropriée dans un contexte de contrdle en
temps réel. En effet, les schémas explicites et la méthode des caractéristiques demeurent soumis
au critére de Courant et exigent par conséquent I’utilisation de pas de temps plus courts pour
assurer la stabilité des résultats. Non seulement cette limite peut-elle conduire a des temps de
calcul plus grands, mais elle risque également d’engendrer des résultats instables lors de
I’utilisation du modele en temps réel, ce qui peut compromettre la recherche d’une stratégie de
controle optimale. Nous verrons donc au chapitre suivant comment on peut tirer avantage de
’utilisation d’un schéma de résolution implicite pour la résolution d’un modéle simplifi¢ de

simulation des écoulements en conduite d’égout.




3 MODELE DE SIMULATION DES ECOULEMENTS
EN CONDUITE D’EGOUT

La nature prédictive de la stratégie de contrdle en temps réel proposée dans le cadre de cette thése
nécessite le recours a un modeéle de simulation des écoulements en conduite. Puisque la stratégie
proposée permettra les écoulements en charge dans certains éléments du réseau contrdlé
(cf. Chapitre 4), le modéle doit étre en mesure de simuler ce type d’écoulement. Comme nous le
verrons plus en détails au chapitre suivant, le modele développé ne sera appliqué que dans
certaines parties du réseau pouvant admettre les mises en charge (intercepteurs, tunnels, conduites
de stockage, etc.) ou encore au voisinage d’ouvrages créant des conditions particuliéres
d’écoulement (vannes ou autres). Ces ¢léments étant rarement maillés ou ramifiés, le modéle

adoptera une formulation simple.

Apreés une breve description du concept d’influence aval, ce chapitre présente les équations de
base du modele puis la procédure de résolution de ces équations. La validité du modéle est ensuite
évaluée en fonction de sa robustesse, de sa rapidité de résolution et de sa capacité a reproduire les
débits et hauteurs d’eau en réseau d’égout en fonction des débits entrant. En regard du premier de
ces critéres, on souhaite que le modeéle puisse étre utilisé sur divers réseaux de configurations, de
pentes, de longueurs et de diametres différents sans que les résultats ne présentent de
discontinuités ni d’oscillations. La vitesse de résolution du modéle doit étre suffisamment grande
pour permettre son application en temps réel dans un contexte d’optimisation. Enfin, la capacité
du modc¢le a reproduire les débits et hauteurs d’eau sera évaluée en comparant ses résultats a ceux

de modéles dynamiques complets.

3.1 Concept d’influence aval

Tel que mentionné au chapitre précédent, certains modéles de simulation des écoulements en

conduite d’égout déterminent les débits selon une procédure de calcul en cascade, c’est-a-dire

d’amont en aval du réseau. Ce type de modeéle suppose que les conditions d’écoulement en un
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point particulier du réseau ne peuvent influencer I’état du systéme qu’en aval de ce point. Or dans

certaines situations, cette hypothése s’¢loigne largement des conditions réelles.

En effet, lorsque I’écoulement est de type fluvial, c’est-a-dire lorsque la vitesse de 1’eau est
inférieure a la vitesse de propagation des ondes de crue donnée par : ¢ = \/g7 , les ondes se
propagent vers 1’aval ainsi que vers I’amont du réseau ; on ne peut donc plus admettre 1’absence
d’influence de I’aval sur ’amont. Pour illustrer ce concept, on peut penser a I’onde circulaire
engendrée a la surface de I’eau par une pierre. La progression de cette onde est observée par le
déplacement de cercles concentriques se propageant a la vitesse “c”. Lorsque cette vitesse est
supérieure a celle de I’eau, la portion amont des cercles remonte le courant. A I’opposé, lorsque
la vitesse de I’eau est plus grande que celle de 1’onde, les cercles sont entrainés vers ’aval et on

qualifie alors 1’écoulement de torrentiel.

Ensituation d’écoulement en charge, les conditions d’écoulement en un point peuvent également
agir sur |’ état du systéme en amont. Les forces de friction & vaincre pour acheminer les débits vers
’aval du réseau sont alors fournies par 1’élévation des hauteurs piézométriques, ce qui entraine
une augmentation du niveau d’eau en amont des zones en charge et peut provoquer la remontée
de I’eau vers I’amont. La prise en compte des conditions d’écoulement dans chacune des
conduites influencées par ce refoulement est essentielle au calcul du débit circulant dans les

conduites en charge.

Les sections suivantes montrent comment le modéle proposé tient compte de ces divers cas
d’influence aval tout en ayant recours au concept de calcul en cascade lorsqu’il est possible

d’omettre les influences se propageant de 1’aval vers 1’amont.
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3.2 Equations de base du modéle

Le modele développé, dénommé le MIA pour Mé)déle d’Influence Aval, représente le réseau
d’égout comme une suite de conduites reliées par des noeuds. Les débits et hauteurs d’eau dans
ces conduites sont calculés a I’aide des équations de conservation de la masse et de ’énergie
(€gs. 2.2 et 2.3), en admettant la continuité des débits et des hauteurs d’eau a chaque noeud. Les
conditions limites sont données par I’hydrogramme des débits entrant en amont de chaque trongon
duréseau et par une relation hauteur-débit a I’aval. L’ originalité du modéle réside dans laméthode
employée pour résoudre ces équations, lesquelles sont résolues indépendamment pour chaque
conduite du réseau tant et aussi longtemps qu’une influence aval n’est pas rencontrée. Dans une
telle situation, les équations sont résolues simultanément pour I’ensemble des conduites

influencées. Nous verrons a la section 3.3 le détail de cette procédure de résolution.

La discrétisation choisie pour ’équation de conservation de la masse est la suivante :

Y (P (1) o (1)) =¥ (P (1= A1) I, (1= 50)
At ‘

0,(t)=0.(1)- 3.1
avec J, = débit sortant de la conduite, O, = débit entrant dans la conduite, = volume d’eau dans
la conduite, 4,, = hauteur d’eau en amont de la conduite et 4, = hauteur d’eau en aval de la
conduite. O, (¢) étant la condition limite amont du systéme et 4,,(¢) étant reliée a O,(f) par une
relation hauteur-débit a 1’aval, les inconnues de cette équation sont Q,(¢) et A,,(¢). La seconde
€quation permettant de relier ces deux variables est 1’équation de conservation de 1’énergie
auxquelles diverses simplifications sont apportées en fonction de la présence ou non d’une

influence aval. Ces derniéres simplifications sont présentées a la section suivante.

3.2.1 Configurations particuli¢res d’écoulement

Les simplifications apportées a 1’équation de conservation de I’énergie a I’ intériecur du MIA sont
conditionnées par la présence ou non d’une influence aval. Le modéle considére que ce type

d’influence survient lors de ’augmentation de la hauteur d’eau en direction aval, provoquée ou




26 Controle en temps réel des réseaux d’égout sous surcharge

non par une mise en charge, ou a cause de conditions limites particuliéres a ’aval du réseau
(chute, vanne, puits de pompage, etc.). Dans tous les cas, la pente de friction est calculée par

I’équation de Manning :

. o
T A (b, ()R, (R (1))

(3.2)

avec n = coefficient de friction de Manning et R, = rayon hydraulique.

3.2.1.1 Cas sans influence aval
Lorsque aucune influence aval n’est rencontrée, les termes d’accélération et d’énergie potentielle
sont négligés dans I’équation de conservation de 1’énergie, ce qui correspond au modéle de ’onde

cinématique :
S, () =S5, (3.3)

Cette derniére équation admet que les hauteurs d’eau en amont et en aval de la conduite sont
égales (h,, (1) = h,(0), ce qui élimine la nécessité d’une condition limite a I’aval. Cette
simplification demeure valide pour les conduites de forte pente lorsque les variations de débit sont
suffisamment graduelles pour mener a des conditions d’écoulement permanent a chaque pas de
temps et lorsque la conduite n’est pas en charge [Motiee et al. 1996 ; Ponce et al. 1978]. La figure
3.1 présente, pour deux conduites, le profil de la ligne d’eau supposé par le modéle dans une telle

situation.
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l Entrée d'eau

| |
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Figure 3.1:  Profil de la ligne d’eau sans influence aval

En combinant les équations 3.2 et 3.3, I’équation a résoudre devient :

o 0, (1)|o. (1)
VA (h, ()R (R (1))

2
n

(3.4)

avec Q(¢) donné par I’équation 3.1. La procédure itérative adoptée pour résoudre cette équation
consiste a fixer un Q,(¢) initial, a calculer la hauteur aval correspondant a ce débit a 1’aide de
I’équation 3.4 puis a vérifier si ces valeurs de Q,(7) et de A,,(¢) satisfont 1’équation de conservation
de la masse (éq. 3.1). Dans le cas contraire, la valeur de Q,(¢) est modifiée et les calculs réitérés
jusqu’al’atteinte de la précision désirée. Cependant, le calcul de 4,,(f) en fonction de O() ne peut
se faire de fagon explicite. On emploie donc a cette fin une équation de régression présentée a
I’Annexe E. Lorsque le débit devient supérieur & la capacité & surface libre de la conduite,
I’approximation de I’onde cinématique ne peut plus étre utilisée puisque 1’écoulement devient en

charge. On doit alors se référer au cas d’influence aval présenté a la section 3.2.1.2.1.

3.2.1.2 Cas avec influence aval

Le MIA considére trois types distincts d’influence aval, soit celles survenant : 1) lorsque la
hauteur d’eau au point d’entrée d’une conduite est plus élevée que celle calculée au point de sortie
de la conduite immédiatement en amont, 2) lorsque le débit sortant d’une conduite est supérieur

a sa capacité a surface libre et 3) en présence de conditions limites particuliéres 4 I’aval du réseau.
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Les deux premiers types d’influence aval sont traités a la section 3.2.1.2.1 alors que le troisiéme
est abordé a la section 3.2.1.2.2. Dans chacun des cas, on admet la continuité des débits et des
hauteurs d’eau aux jonctions et les équations de conservation de la masse et de 1’énergie sont
résolues simultanément pour toutes les conduites influencées par "aval, soit jusqu’a ce que la
ligne d’eau rejoigne celle calculée sans tenir compte de cette influence. Les équations utilisées
pour les écoulements sous pression et & surface libre sont alors les mémes, la hauteur d’eau étant
remplacée par la hauteur piézométrique dans I’équation de conservation de 1’énergie pour les

zones en charge.

3.2.1.2.1 Influence aval causée par une hausse du niveau d’eau ou par une mise en charge

Le premier type d’influence aval considéré par le modele provient d’une augmentation de la
hauteur d’eau vers 1’aval du réseau, laquelle peut découler d’une augmentation du débit ou d’une
diminution de la capacité des conduites (diminution de la pente ou du diamétre, augmentation de
la rugosité, etc.). Dans la conduite subissant une telle influence, la hauteur d’eau aval est fixée
égale a la hauteur d’eau amont de la conduite influente. L.’équation de conservation de 1’énergie
est dans ce cas simplifiée et adopte la forme suivante (modéle de ’onde diffusante) :

o (1) = R (1)

Ax

=8, =S, (, (1)) (3.5)

avec Ax = longueur de la conduite. Cette derniére équation permet de calculer la hauteur d’cau en
amont de la conduite influencée, la pente de friction () étant donnée par 1I’équation de Manning

(éq. 3.2). Cependant, par souci de cohérence et pour éviter les oscillations lors de la recherche de

la solution, on utilise plutot I’équation E.6 (cf. Annexe E) lorsque 0,3000 < _SHQ__ <0,3117,

/3S 1/2
4]

en y remplagant S, par S.. En effet, tel que mentionné précédemment, le calcul explicite de A,,(7)

en fonction de Q,(f) a nécessité la mise en place d’une équation de régression. Cette derniére tente

d’approcher I’équation de Manning lorsque %«),3000, c’est-a-dire lorsque
D

0
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% < 0,7851 et qu’une seule hauteur d’eau satisfait I’équation de Manning pour chaque valeur de

débit. Pour des hauteurs d’eau supérieures et tant que la conduite n’est pas pleine, une relation
lin€aire entre A et O est plutot utilisée. Cette relation évite le calcul de hauteurs d’eau différentes

pour un seul et méme débit.

La figure 3.2 présente le profil de la ligne d’eau tel que le représente le modéle en situation
d’influence aval. Sur cette figure, le débit introduit en amont de la conduite #3 influence les débits
ct hauteurs d’eau de la conduite #2 dans son entier, mais n’influence que partiellement la
conduite #1. Deux pentes distinctes sont calculées pour la surface de I’eau dans cette derniére
conduite, ce qui permet une représentation plus fine des variations de hauteurs d’eau tout en

conservant un pas d’espace correspondant & la longueur de la conduite.

l Entrée d'eau lEntrée d'eau

| |

am]

Qouﬁ
-

Conduite #1 Conduite #2 Conduite #3

Figure 3.2: Profil de la ligne d’eau avec influence aval
(écoulement a surface libre)

La figure 3.2 montre également que la ligne d’eau supposée par le modéle dans la conduite #3 est
paralléle au radier de cette derniere. En effet, si cette conduite ne subit aucune influence aval, on
y retient ’approximation de I’onde cinématique présentée a la section 3.2.1.1. Lorsque le débit
sortant de cette conduite devient supérieur a sa capacité maximale a surface libre, cette

approximation ne peut toutefois plus étre retenue a cause de la prépondérance des termes de

pression dans I’équation de conservation de 1’énergie lors d’écoulements en charge. La hauteur




30 Contrdle en temps réel des réseaux d’égout sous surcharge

d’eau en aval de la conduite en charge est alors fixée au diamétre de celle-ci puis ’équation 3.5
est utilisée pour calculer la hauteur d’eau en amont de la conduite. La hauteur d’eau ainsi calculée
peut provoquer ou non une influence sur les conduites situées en amont de la conduite en charge.
Dans la premiére situation, les débits et hauteurs d’eau des conduites influencées sont déterminés
selon la procédure présentée précédemment. Le profil de la ligne d’eau tel que supposé par le

modele correspond alors a celui représenté a la figure 3.3.

lEntrée d'eau lEmré e d'eau
5
b h_~h :/ Qs
haml Qsz /2 am3 hav} D3
77XNA 2
Conduite #1 Conduite #2 Conduite #3

Figure 3.3: Profil de la ligne d’eau avec influence aval
(écoulement en charge)

3.2.1.2.2 Influence aval causée par une condition limite particuliére

Plusieurs types de conditions limites particuliéres peuvent influencer les conditions d’écoulement
vers ’amont du réseau. La formulation actuelle du MIA permet de considérer deux de ceux-ci,
soit le passage d’un écoulement fluvial & un écoulement torrentiel ainsi que la présence d’un puits
de pompage 4 1’aval du réseau. A noter que la modélisation d’une vanne de régulation des débits
ou de toute autre condition limite pourrait également étre intégrée au MIA, a condition que la

relation hauteur-débit au droit de cet ouvrage soit connue.
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3.2.1.2.2.1 Passage d’un écoulement fluvial & un écoulement torrentiel

Le passage d’un écoulement fluvial a un écoulement torrentiel peut survenir, par exemple,
lorsqu’une conduite pour laquelle I’écoulement est de type fluvial se jette dans un puits ou dans
une conduite de pente plus forte. La transition d’un type d’écoulement a I’autre suppose la
présence a la jonction des deux éléments d’un écoulement dit critique, pour lequel le nombre de

Froude (F),) est égal & ’unité :

F=-=1 (3.6)

La hauteur d’eau vérifiant cette derniére équation, ou hauteur critique, ne peut étre directement
calculée en fonction du débit. La procédure de résolution du MIA nécessitant le calcul explicite
de la hauteur d’eau en fonction du débit a 1’aval du systéme, une équation de régression a ¢té

développée afin de réaliser ce calcul. Cette équation est présentée a I’ Annexe E.

En présence d’un écoulement critique a I’aval d’une conduite, des variations significatives de
vitesse entre I’amont et 1’aval sont observées a cause de la disparité des hauteurs d’eau. Le terme
d’accélération convective de I’équation de conservation de I’énergie peut alors devenir du méme
ordre de grandeur que la différence entre les termes de gravité et de friction. Ce propos est illustré
a la figure 3.4, laquelle montre la variation dans le temps de chacun des termes de 1’équation de
conservation de I’énergie tels qu’obtenus a I’aide d’un modéle dynamique complet, le modéle
EXTRAN (cf. Annexe D), sur la derniére conduite de I’intercepteur Marigot de la ville de Laval
(cf. section 3.4). Cette conduite étant assimilée a un exutoire a surface libre et 1’écoulement y
demeurant de type fluvial pendant toute la durée de la simulation, une hauteur d’eau critique est
assumée en tout temps a ’aval de celle-ci. Notons que sur la figure 3.4 le terme d’accélération

locale n’est pas représenté, ce dernier demeurant toujours inférieur a 5 % de la valeur de chacun

des autres termes.
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Figure3.4:  Variation des termes d’énergie pour un exutoire a surface
libre sous régime fluvial

Etant donnée I’importance des termes d’accélération convective lors du passage d’un écoulement
fluvial a un écoulement torrentiel, ceux-ci sont conservés dans le MIA pour la modélisation de ce
type de transition. L.’équation de conservation de 1’énergie est alors discrétisée ainsi :

By (1)~ h,, (t) L Vo (= At)=v,, (¢ - At)
Ax g 2Ax

=8, - 8,(t) 3.7)

avec v, = vitesse de [’eau en aval de la conduite et v,,, = vitesse de 1’eau en amont de la conduite.
Cette derniére équation utilise pour le calcul du terme d’accélération convective les vitesses
calculées au pas de temps précédent. Cette approximation a été retenue pour permettre le calcul
direct de la hauteur d’eau en amont d’une conduite en fonction de valeurs connues. Les erreurs
engendrées par cette approximation sont toutefois largement inférieures a celles provoquées par

I’omission du terme d’accélération convective.
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Tel que mentionné précédemment, le MIA considére qu’une influence aval se propage vers
I’amont du réseau jusqu’a ce que la ligne d’eau calculée, dans ce cas-ci a I’aide de ’équation 3.7,
rejoigne la hauteur déterminée précédemment sans tenir compte de I’influence aval. Deux pentes
distinctes peuvent donc étre calculées dans une méme conduite lors du passage d’un écoulement
fluvial a un écoulement torrentiel. La ligne d’eau adopte dans ce cas un profil similaire a celui

représenté a la figure 3.5.

l Entrée d'eau

Qsl ham2 Qsz
h —>

av2

Figure 3.5:  Profil de la ligne d’eau lors du passage d’un
écoulement fluvial & un écoulement torrentiel

32,1222 Puits de pompage

L’introduction d’un puits de pompage en aval du réseau ne vient que modifier les conditions
limites aval du mod¢le. En fonction du débit entrant dans le puits et du débit pouvant en étre retiré
par pompage, la hauteur d’eau y est calculée par conservation de la masse (¢q. 3.1). Si la hauteur
d’eau ainsi calculée est inférieure a la hauteur d’eau a I’exutoire du réseau, le puits n’exerce

aucune influence sur le réseau et ces deux éléments sont traités indépendamment. La ligne d’eau

peut alors étre telle que représentée a la figure 3.6.
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27

%5

Figure 3.6 :  Puits de pompage sans
influence sur le réseau

A P’opposé, lorsque la hauteur d’cau dans le puits est supérieure a la hauteur d’eau a I’exutoire du
réseau, I'influence du puits sur le réseau est considérée et les calculs s’effectuent tel qu’exposé
a la section 3.2.1.2.1. La ligne d’eau peut alors afficher une configuration semblable a I’une de

celles illustrées a la figure 3.7.

/

> %

Figure 3.7:  Puits de pompage avec influence sur le réseau

3.3 Méthode de résolution

En absence d’influence aval, le modéle proposé retient le concept de calcul en cascade, ¢’est-a-

dire d’amont en aval du réseau. Dans le cas contraire, le modéle adopte une procédure de calcul

itérative sur ’ensemble des conduites influencées par les conditions d’écoulement a I’aval. Ainsi,
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les débits et hauteurs d’eau des conduites du réseau sont déterminés a chaque pas de temps selon
I’organigramme présenté a la figure 3.8. Sur cette figure, les conduites sont numérotées de 1 a n,
en ordre croissant vers ’aval du réseau. L’algorithme de résolution est composé de trois boucles
principales imbriquées une dans [’autre, I'objectif de la “boucle de calcul de Q,(x,)”
(cf. figure 3.8) étant de déterminer le débit quittant la conduite x de fagon a 1) satisfaire les
équations de conservation de la masse et de I’énergie dans chaque conduite influencée par la
conduite x et a 2) satisfaire la continuité des débits et hauteurs d’eau aux noeuds reliant ces

conduites.

Pour ce faire, un débit initial est tout d’abord fixé en aval de la conduite x puis la hauteur en aval
de cette conduite est déterminée en fonction de ce débit selon la condition limite appropriée, ¢’est-
a-dire selon I’équation E.5, E.6 ou E.7 (hauteur normale), selon 1’équation E.12 (hauteur critique)
ou selon la hauteur d’eau correspondante dans le puits de pompage. La hauteur en amont de la
conduite x est ensuite calculée a partir de 1’équation de conservation de I’ énergie, approximée par

I’une des équations suivantes :

1) Aucune influence aval (équivaut a 1’équation 3.3) :
o (2) = h, (2) (3.8)

2) Influence aval provoquée par une augmentation de la ligne d’eau ou par une mise en charge

(équivaut a I’équation 3.5) :
P (1) = P (6) =] 8, = S, (o (1)) A (3-9)

3) Influence aval provoquée par le passage d’un écoulement fluvial 4 un écoulement torrentiel

(équivaut a I’équation 3.7) :

ho(F)=h (t)+vav2 (t—At)—vamz (- i) “[So "Sf(hav(t)):'Ax (3.10)

2g
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Dans les cas 2) et 3), la hauteur d’eau en amont de la conduite x demeure inchangée face a la
situation sans influence aval s’il appert que la hauteur calculée est, respectivement, inférieure ou
supérieure a celle calculée sans tenir compte de ’influence aval. Dans cette situation, la position
du point de retour a surface libre est déterminée et deux pentes distinctes de ligne d’eau sont

calculées dans la conduite x.

Les hauteurs d’eau €tant connues, et par conséquent les volumes, il est par la suite possible de
déterminer le débit qui devrait entrer dans la conduite x, Q,(x.f), afin de satisfaire I’équation de
conservation de lamasse (éq. 3.1). Si la conduite x ne provoque aucune influence sur les conduites
en amont, 1’étape suivante consiste a vérifier si le débit Q,(x,f) ainsi calculé correspond
effectivement au débit entrant dans la conduite x, calculé a partir des conditions en amont de celle-
ci. Si ’écart entre ces deux débits est supérieur a la précision désirée, le débit a I’aval de x est

modifié et la procédure répétée jusqu’a I’obtention de cette précision.

Si toutefois la conduite x influence les conditions d’écoulement vers I’amont, les calculs doivent
s’effectuer sur I’ensemble des conduites influencées. La hauteur d’eau en aval de la conduite x-1
est alors fixée a la hauteur d’eau en amont de x, puis le débit sortant de x-1 considéré égal a
Q. (x,1), auquel sont soustraits les apports latéraux introduits dans le réseau a la jonction des deux
conduites. La hauteur d’eau et le débit en amont de x-1 sont ensuite calculés selon la procédure
précédemment présentée pour la conduite x, puis les calculs se poursuivent de la méme facon
jusqu’a I’amont de la zone influencée. L’ objectif de 1’algorithme est alors de déterminer le débit

Q(x,0) qui, a travers le calcul des débits et hauteurs d’eau dans les conduites influencées, permet

de remonter jusqu’au débit entrant dans cette zone.
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Poser Q (x, ) = Q (x, t-1)
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Figure 3.8 :  Algorithme de résolution du modeéle pour un pas de temps particulier
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3.4 Validation

La validation dumodele vise a évaluer sarobustesse, sa rapidité de résolution ainsi que sa capacité
areproduire les débits et hauteurs d’eau en réseau d’égout en fonction des débits entrant. A cette
fin, les résultats du modele ont été comparés a ceux donnés par les modeles EXTRAN
[Roesner et al. 1983] et SUPERLINK [Ji 1998] lors de divers événements pluvieux et sur

plusieurs réseaux d’égout.

3.4.1 Cas d’application

Le premier réseau d’assainissement modélisé est 1’un des intercepteurs du réseau d’égout de la
ville de Laval (Canada). Le réseau d’assainissement de cette ville, dont les ouvrages principaux
apparaissent a la figure 3.9, contient deux intercepteurs unitaires conduisant les eaux sanitaires
et pluviales vers un puits de pompage d’ou les eaux sont ensuite relevées vers la station de

traitement La Piniére a un débit maximal de 7,0 m*/s.

A N 7 \d//// 3?
| = -l
N ‘e - . R

[Corge NT
ARG

5/7@%92%) Station de traitement La Piniére

Intercepteur LLa Piniére

Figure 3.9 :  Ouvrages principaux du réseau d’égout de la ville de Laval
(les m représentent les principaux ouvrages de régulation du réseau)
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L’intercepteur situé le plus au sud, soit I’intercepteur Marigot, est un tunnel creusé dans le roc
drainant une surfacé urbaine de 17,3 km? Il se compose de deux parties distinctes, longues de
2 345 et 14 366 m respectivement. Ces derniéres sont séparées par une chute de 14,4 m et sont
donc hydrauliquement indépendantes tant que la hauteur d’eau dans la seconde partie du réseau
demeure inférieure a cette valeur. Les simulations ont été effectuées sur la seconde partie de
I’intercepteur Marigot qui, étant donnée sa profondeur variant de 19,3 a 44,5 m sous la surface
du sol, pourrait étre mise en charge sans provoquer d’inondation en surface. Ce tunnel est
composé de 18 trongons, en amont desquels sont introduits les débits provenant des sous-bassins
et collecteurs du réseau d’égout. Les débits entrant en amont du premier trongon correspondent
quant a eux aux débits provenant de la premiére partie de I’intercepteur. Les pentes du tunnel,
dont la représentation schématique apparait 4 la figure 3.10, sont de ’ordre de 0,001 alors que les

diameétres y varient de 1,830 4 2,134 m.

1 4 5 6 9 10
OO OO O DO
| I I | | | I I I

717,8m  631,9m 866.7m. 301,6 m 847,1 m 903,7m 740,7m  740,7m  740,7m

1830 mm 1830 mm 1830 mm 1830 mm 1830 mm 1830 mm 2134 mm 2134mm 2134 m
0,001 0,001 0,001 0,001 0,001 0,001 0,0008 0,0008 0,0008
10 11

16 17 18
| T O Y

740,7m  576,5m 470,5m 1201,0m 1210,7m 10249 m 16354m 8144 m 201,2m
2134 mm 2134 mm 2134 mm 2134 mm 2000 mm 2000 mm 2000 mm 2000 mm 2000 mm
0,0008 0,0008 0,0008 0,0008 0,0008 0,0008 0,0008 0,0008 0,0008
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LEGENDE :

Conduite
fongueur ———
diameétre

pente

Figure 3.10 : Représentation schématique de I’intercepteur Marigot
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Afin d’évaluer la performance du modele sous différentes conditions d’application, quelques

réseaux hypothétiques dérivés de I’intercepteur Marigot ont également ét¢ modélisés. Ceux-ci

sont composés de 18 trongons, tout comme 1’intercepteur Marigot, mais affichent des pentes, des

longueurs et des diamétres variés ; certains réseaux contiennent également des variations brusques

de diametre afin de vérifier la capacité du modeéle a simuler I’ écoulement dans de telles situations.

Les caractéristiques de ces réseaux apparaissent au tableau 3.1.

Tableau 3.1 : Caractéristiques des réseaux modélisés pour la validation du modele

Longueurs des

Réseau . Diamétres des conduites Pentes des conduites
conduites
Marigot cf. figure 3.10 cf. figure 3.10 cf. figure 3.10
001 longueurs de Marigot diamétres de Marigot 0,01
002 longueurs de Marigot diameétres de Marigot 0,005
003 10ng1.1e.u r’s de Marigot diameétres de Marigot 0,01
divisées par 10
010 longge}l r,s de Marigot diamétres de Marigot pentes de Marigot
divisées par 10
. diamétres de Marigot sauf pour les .
021 longueurs de Marigot conduites 4, 5 et 64 1,5 m pentes de Marigot
diamétres de Marigot sauf pour les
022 longueurs de Marigot conduites 4, 5, 6, 11, pentes de Marigot
12et13al,5m
longueurs de Marigot | diamétres de Marigot sauf pour les .
023 divisées par 10 conduites 4, 5et6a 1,5 m pentes de Marigot
diamétres de Marigot sauf pour les
024 longueurs de Marigot conduites 4, 5, 6, 11, 0,01
12et13al,5m
. diamétres de Marigot sauf pour les .
025 longueurs de Marigot conduites 4 et 11 3 1,0 m pentes de Marigot
Conduites 1-6 : 0,9 m
035 longueurs de Marigot Conduites 7-13 : 1,1 m pentes de Marigot
Conduites 14-18 : 1,0 m
. Conduites 1-6 : 0,9 m
037 longueurs de Marigot Conduites 7-13 : 1,1 m

divisées par 10

Conduites 14-18 : 1,0 m

pentes de Marigot
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Les caractéristiques des hydrogrammes hypothétiques utilisés comme données d’entrée du modele
lors de sa validation apparaissent au tableau 3.2. Afin de provoquer des mises en charge sur des
réseaux de capacité hydraulique variable, ces hydrogrammes ont été obtenus en multipliant par
un facteur constant les intrants simulés pour I’intercepteur Marigot lors d’événements pluvieux
réels. La pondération des débits apportés par chacun des sous-bassins de drainage a ainsi été
conservée. Bien que ces hydrogrammes ne soient pas directement associés a des pluies réelles,
le tableau 3.2 donne également un apercu des hauteurs d’eau cumulées correspondant a chacun
de ceux-ci. La variation dans le temps de la somme des débits entrant dans le réseau pour chacun

de ces hydrogrammes est illustrée a 1’ Annexe F.

Tableau 3.2 : Principales caractéristiques des pluies utilisées pour la validation du modéle

Pluie Du.rée Volume total | Hauteur cumulée | Débit total maximum
(min) (m?) (mm) (m?/s)

104 600 168 668 9,7 10,0
105 584 127 538 7,3 10,5
106 464 100 246 5,8 12,7
107 688 358 575 20,7 20,0
114 640 360 094 20,8 23,0
116 584 22 899 1,3 1,5

118 840 153 719 8.9 7,7

119 664 26 882 1,6 1,7

Les pluies précédentes ont été utilisées comme données d’entrée du modéle afin de simuler les
débits et hauteurs d’eau dans les réseaux décrits au tableau 3.1, selon les diverses combinaisons
réseau-pluie présentées au tableau 3.3. Dans ce tableau, les cinq combinaisons en gras sont celles
pour lesquelles les résultats sont présentés dans ce chapitre. Ces combinaisons ont été choisies

en fonction de la représentativité des résultats obtenus avec chacune de celles-ci. Les résultats des

- 20 autres combinaisons apparaissent a I’ Annexe G.
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Tableau 3.3 : Combinaisons réseau-pluie simulées lors de la validation du modéle

Réseau Pluies simulées
Marigot pluie 104, pluie 106, pluie 118
001 pluie 104, pluie 105, pluie 106, pluie 107, pluie 114
002 pluie 104, pluie 105, pluie 106
003 pluie 107
010 pluie 104, pluie 105, pluie 106
021 pluie 104
022 pluie 104, pluie 105, pluie 106
023 pluie 104, pluie 105
024 pluie 107
025 pluie 104
035 pluie 119
037 pluie 116

3.4.2 Résultats

Les résultats du MIA ont tout d’abord été comparés a ceux du modele EXTRAN
[Roesner et al. 1983]. Ce modele résout les équations complétes de St-Venant a 1’aide d’un
schéma de différences finies explicite présenté en détails a1’ Annexe D. Les résultats ’EXTRAN
demeurent numériquement stables tant que Af < L/ \/—g—D— pour chaque conduite du réseau
modélisé, L et D étant respectivement la longueur et le diamétre des conduites [Chiang et

Bedient 1986].

La validation du MIA a par la suite été¢ complétée par comparaison de ses résultats avec ceux du
modele de simulation SUPERLINK [Ji 1998]. Ce dernier modele, intégré au modéle de
simulation des écoulements urbains SewerCat (Reid Crowther Consulting, http://www.reid-
crowther.com/technical/sewer_cat.htm), résout les équations complétes de St-Venantal’aide d’un

schéma de différences finies implicite présenté a la section C.2.3 (cf. Annexe C). Le schéma de
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résolution particulier utilisé par ce modéle ainsi que sa méthode de résolution font de
SUPERLINK un des modéles les plus rapides parmi ceux disponibles pour résoudre les équations

complétes de St-Venant.

Pour toutes les simulations effectuées pendant la phase de validation, la longueur des conduites
a €té conservée comme pas d’espace pour chacun des trois modeles. Par conséquent, les pas de
temps ont dii étre ajustés aux caractéristiques des conduites afin d’assurer la stabilité des résultats.
Cet ajustement a été effectué pour EXTRAN et SUPERLINK en augmentant graduellement le
pas de temps de chaque modele jusqu’a I’apparition de signes d’instabilité ; cet ajustement s’est
toutefois avéré inutile avec le MIA, ses résultats étant demeurés numériquement stables pour tous
les pas de temps considérés. Les pas de temps de simulation employés avec le MIA correspondent

donc au pas de temps des hydrogrammes d’entrée.

Les figures 3.11 a 3.20 représentent les débits et hauteurs d’eau simulés en certains points du
réseau pour chacun des modeles et pour cinq combinaisons réseau-pluie représentatives, en
admettant un exutoire a surface libre. Les pas de temps utilisés pour chacune de ces simulations
apparaissent au tableau 3.4 en compagnie du temps de simulation du MIA et des rapports de
temps de simulation des deux autres modéles. Ces rapports sont définis comme le temps
nécessaire au modele EXTRAN ou SUPERLINK pour effectuer une simulation compléte divisé

par le temps requis par le MIA pour réaliser la méme simulation.
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Figure 3.11 : D¢ébits simulés sur le réseau Marigot, pluie 118
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Figure 3.12 :

Hauteurs simulées sur le réseau Marigot, pluie 118




Chapitre 3, Modele de simulation des écoulements en conduite d’égout 45

20

« Conduite #18

15

Conduite #10
10

Conduite #1

Q (m’/s)

0 T T T T
0 100 200 300 400
Temps (min)

—EXTRAN, dt = 120 s = MIA, dt = 480 s ~ Superlink, dt =240 s

Figure 3.13 : Débits simulés sur le réseau 001, pluie 107
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Figure 3.14 : Hauteurs simulées sur le réseau 001, pluie 107
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Figure 3.15 : Débits simulés sur le réseau 010, pluie 106
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Figure 3.16 : Hauteurs simulées sur le réseau 010, pluie 106
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Figure 3.17 : D¢ébits simulés sur le réseau 021, pluie 104
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Figure 3.18 : Hauteurs simulées sur le réseau 021, pluie 104
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Figure 3.19 : Débits simulés sur le réseau 035, pluie 119
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Figure 3.20 : Hauteurs simulées sur le réseau 035, pluie 119
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Tableau 3.4 : Pas de temps et temps de simulation

Simulation Pas de temps (s) Temps de Rapports
oty | M | ExTRAN | sUPERLINK | “Mita (g | EXTRAN [ SUPERLINK
Marigot et 118 | 1200 60 300 1,21 6,7 2,4
001 et 107 480 120 240 2,12 5,2 1,7
010 et 106 480 5 240 2,22 10,4 0,6
021 et 104 480 30 240 1,35 7,3 1,0
035et 119 480 120 240 2,00 3,2 1,2

3.4.3 Discussion

3.4.3.1 Validation avec les résultats du modéle EXTRAN

Comme le montrent les figures 3.11 a 3.20, les résultats de simulation du MIA et ’EXTRAN
sont généralement similaires tant en termes de débits que de hauteurs d’eau. Les plus grands
écarts de hauteurs d’eau, obtenus sur le réseau 001 (cf. figure 3.14), s’expliquent par la relation
hauteur-débit simplifiée utilisée par le MIA. Cette derniére relation, présentée a 1’ Annexe E
(cf. figure E.2), ne permet pas de calculer deux hauteurs d’eau distinctes pour un seul et méme
débit, ce qui peut survenir pour une conduite circulaire presque pleine. Elle conduit a des hauteurs
simulées plus élevées que celles données par EXTRAN lorsque la hauteur d’eau a I’exutoire est
supérieure a environ 80 % du diameétre. Toutefois, tel que mentionné par Hamam et
McCorquodale [1982], 1a hauteur d’eau dans une conduite circulaire remplie a plus de 80 % de
sa capacité dépend de nombreux facteurs, tels par exemple la présence ou non d’air entrainé.
Ainsi, les plus grandes hauteurs d’eau rencontrées lors d’écoulements a surface libre ne peuvent
étre estimées avec précision par des modeles généraux tels que les modeles découlant des
équations de St-Venant. En revanche, les oscillations rencontrées dans les résultats ’EXTRAN
au moment de la transition de 1’écoulement a surface libre vers I’écoulement en charge
(cf. figure 3.14) n’apparaissent pas dans les résultats du MIA. La réduction jusqu’a 2 secondes
du pas de temps d’EXTRAN ne permet pas d’atténuer ces instabilités. Quant aux écarts observés

entre les deux modéles au noeud #11 du réseau 035 pour la pluie 119 (cf. figure 3.20), ils sont
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difficiles ainterpréter compte tenu du comportement instable d’EXTRAN lors de cette simulation.
Une fois encore, I'utilisation d’un pas de temps de 2 secondes ne permet pas d’améliorer la

stabilité de ces résultats.

Les figures 3.11 et 3.17 montrent que le MIA semble anticiper légerement la crue pour ensuite
retarder la décrue par rapport aux résultats ’EXTRAN. Ce décalage peut étre dfi 4 I’omission du
terme d’accélération locale dans 1’équation de conservation de I’énergie du MIA. Afin de vérifier
cette hypothése, une simulation additionnelle a été effectuée sur le réseau 021 (pluie 104) en
utilisant un pas de temps de 15 s avec le MIA. Les figures 3.21 et 3.22 présentent les résultats
obtenus avec le modele développé pour des pas de temps de 15 et de 480 s ainsi que ceux obtenus
avec EXTRAN pour un pas de temps de 30 s. On constate sur ces figures que la réduction du pas
de temps du MIA permet d’obtenir des résultats qui s’approchent de ceux d’EXTRAN dans les
parties ascendante et descendante de I’hydrogramme (de la 50° a la 140° minutes puis de la 500°
a la 600° minutes de simulation). On peut donc en conclure que, sur ces portions de la courbe, les
écarts entre les résultats des deux modéles sont effectivement dus & ’omission du terme
d’accélération locale. Ce rapprochement entre les résultats des deux modeles n’est cependant
observable que pour des débits inférieurs & environ 4 m’/s. Pour des débits supérieurs, les courbes
des deux modeles restent distinctes tant que le réseau n’est pas plein (ce qui se produit entre les
230° et 290° minutes de simulation). Ces écarts laissent présager un probléme de continuité dans
I’un ou l'autre des modeéles, la courbe obtenue avec le MIA demeurant en dessous de celle
d’EXTRAN pour toute la durée de la simulation. Il s’est en fait avéré que pour la simulation
illustrée aux figures 3.21 et 3.22, I’erreur globale de continuité est de -0,8 % pour EXTRAN et
de 0,0 % pour le MIA ; le décalage des courbes peut donc étre attribué aux erreurs de continuité

du modele EXTRAN.
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Plusieurs simulations effectuées avec des pas de temps de calcul différents ont permis de vérifier
que les résultats du MIA demeurent numériquement stables méme lors de I’ utilisation de grands
pas de temps, tandis que les résultats ’EXTRAN sont trés sensibles aux variations de ce
paramétre. A titre d’exemple, les résultats de simulation obtenus sur le réseau 021 (pluie 104)
avec le MIA et EXTRAN sont présentés respectivement aux figures 3.23 et 3.24 pour trois pas
de temps différents. La figure 3.24 montre que le temps d’apparition de la pointe de débit simulée
par EXTRAN differe selon le pas de temps utilisé¢, méme si aucun signe d’instabilité (oscillations)
n’apparait dans les résultats. Cette déviation peut étre attribuée aux problémes de continuité
provenant de la nature explicite du schéma de discrétisation du modéle. Tel que mentionné par
Belvin [1989], cette situation devient particuliérement critique lors d’écoulements en charge.
Dans I’exemple illustré a la figure 3.24, la pointe de débit simulée avec un pas de temps de 120 s
apparait 19 minutes plus tard que celui simulé avec un pas de temps de 30 s. A I’opposé, la figure

3.23 montre que le MIA ne conduit pas a de tels écarts.

10

=
/N .« Conduite #18

0 100 200 300 400 500 600
Temps (min)

~MIA, dt =155 «~MIA, dt = 120 s «~MIA, dt =480 |

Q (m3/s)
O N B O

Figure 3.23 : Influence du pas de temps sur les résultats du MIA (pluie
104, réseau 021)
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Figure 3.24 : Influence du pas de temps sur les résultats d’EXTRAN
(pluie 104, réseau 021)

En outre, il apparait que le respect de la contrainte Af < I / \/g_D lors de ’utilisation ’EXTRAN
ne suffit pas a assurer la stabilité des résultats de ce modéle. Par exemple, I’utilisation d’un pas
de temps inférieur & 30 s sur le réseau 001 (pluie 107) entraine de sérieux problémes de stabilité
lors des écoulements en charge, tandis que les résultats sont beaucoup plus stables avec un pas
de temps de 120 secondes, tel qu’illustré a la figure 3.25. Ce type d’instabilité n’apparait jamais
dans les résultats du modele développé. Ce dernier exemple ainsi que celui présenté a la
figure 3.24 montrent que, bien que les débits et hauteurs d’eau simulés par les deux modeéles
soient similaires, le MIA est supérieur 8 EXTRAN en terme de stabilité et de robustesse des

résultats face au pas de temps utilisé.
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Figure 3.25 : Influence du pas de temps sur les résultats d’EXTRAN
(pluie 107, réseau 001)

3.4.3.2 Validation avec les résultats du modele SUPERLINK

Pour les cinq cas d’application présentés, les débits et hauteurs d’eau simulés a I’aide du MIA
sont globalement semblables a ceux obtenus avec SUPERLINK. Les commentaires formulés
précédemment (cf. section 3.4.3.1) au sujet de I’'impact de ’omission du terme d’accélération
locale sur les vitesses de crue et de décrue s’appliquent également a la comparaison des résultats
du MIA et de SUPERLINK. On constate a la figure 3.14 que les hauteurs obtenues avec
SUPERLINK lors de la pluie 107 sur le réseau 001 demeurent le plus souvent supérieures a celles
calculées avec le MIA. Ces écarts s’expliquent par les différentes relations hauteur-débit utilisées
comme condition limite aval dans chacun des modeles. Pour illustrer ce propos, la figure 3.26
présente les hauteurs d’eau et débits simulés par SUPERLINK a I’exutoire (pluie 107 et
réseau 001) en compagnie de la relation de Manning (éq. 3.4) et de la régression utilisée par le
MIA. On peut effectivement constater sur cette figure que, pour un méme débit, la hauteur d’eau
donnée par SUPERLINK reste supérieure a celle calculée par le MIA pour des hauteurs relatives

inférieures a environ 90 %. Bien que Ji [1998] mentionne que la hauteur d’eau a I’aval du réseau
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en situation d’écoulement torrentiel correspond a la hauteur d’eau normale selon SUPERLINK,
il semble que larelation utilisée pour calculer cette hauteur en fonction du débit 4 1’exutoire serait |
la cause des différences entre les hauteurs simulées par les deux modéles sur le réseau 001. Cette
explication ne demeure toutefois valable que pour ce seul réseau parmi les cing dont les résultats
de modélisation sont présentés dans ce chapitre, tous les autres affichant des conditions
d’écoulement fluvial a I’aval ; la relation hauteur-débit a I’exutoire correspond dans ce cas a la

hauteur critique plutdt qu’a la hauteur normale, donnée par 1’équation de Manning.
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Figure 3.26 : Comparaison des relations hauteur-débit

Par ailleurs, des €carts significatifs sont observés entre les hauteurs d’eau calculées par le MIA
et EXTRAN et celles calculées par SUPERLINK lors des simulations pour lesquelles les
surcharges sont les plus importantes (cf. figures 3.18 et 3.20). Ces différences proviennent
vraisemblablement de |”’approximation utilisée par SUPERLINK pour calculer la pente de friction

dans une conduite, soit :

n*|Q(1- A1) O(¢)
Ath4/3

S.(1)= (3.11)




56 Contrdle en temps réel des réseaux d’égout sous surcharge

Le terme de friction devenant prépondérant lors d’écoulements en charge, le fait d’estimer ce
terme a partir du débit simulé au pas de temps précédent peut avoir des conséquences importantes
en période d’augmentation ou de diminution rapide du débit. En effet, la pente de friction est dans
ce cas sous-estimée d’un facteur équivalenta O (t) / 0 (t — At) , lequel peut atteindre 1,25 lors
de la pluie 104 a I’exutoire du réseau 021 et jusqu’a 5,47 dans certaines conduites de ce réseau.
Non seulement la différence de hauteur d’eau entre ’amont et 1’aval des conduites en charge se
trouve diminuée du méme facteur, mais ces erreurs s’accumulent d’un pas de temps a I’autre pour
devenir maximales lors de la pointe de la crue. On peut donc se questionner sur la validité de
SUPERLINK pour reproduire les hauteurs d’eau lors de fortes mises en charge et
d’augmentations rapides du débit. Par conséquent, les écarts observés entre les hauteurs d’eau
simulées par ce modele et par le MIA dans ces situations sont attribuables a une hypothése

douteuse de SUPERLINK et n’entament en rien la portée ni la fiabilité du MIA.

3433 Temps de calcul

Le tableau 3.4 montre que le modele développé est de résolution plus rapide qu’EXTRAN et ce
pour toutes les simulations présentées. Toutefois, les temps de résolution du MIA sont du méme
ordre que ceux de SUPERLINK, ce dernier modele s’étant méme avéré plus rapide lors de la
simulation effectuée sur le réseau aux conduites courtes (réseau 010, pluie 106). Les résultats
présentés au tableau 3.4 indiquent également que I’utilisation du MIA demeure a\}antageuse face
a SUPERLINK pour la modélisation de réseaux a fortes pentes (comme le réseau 001) et lorsqu’il
est possible de recourir & un pas de temps de simulation plus long (comme lors de la simulation

de la pluie 118 sur le réseau Marigot).

Les temps de simulation exprimés pour le MIA au tableau 3.4 ont été obtenus avec un processeur
Pentium II, 200 Mhz et 64 Méga-octets de mémoire vive. La simulation la plus lente effectuée
par le MIA est environ 10 000 fois plus rapide que 1’écoulement lui-méme. Nous verrons au
chapitre suivant si cette vitesse de résolution est suffisante pour envisager I’utilisation du modéle

dans un contexte de controle prédictif global d’un réseau d’égout.
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3.5 Conclusion

Nous avons présenté dans ce chapitre le développement d’un modéle de simulation des
écoulements en conduite d’égout, le MIA (Mod¢le d’Influence Aval). Ce modéle résout les
équations de St-Venant par un schéma de discrétisation implicite. Les simplifications apportées
a I’équation de conservation de I’énergie sont liées aux types d’influence aval rencontrés. La
formulation actuelle du MIA considére qu’il y a influence aval lors d’une augmentation de la
hauteur d’eau en direction aval (que 1’écoulement soit & surface libre ou en charge), lors du
passage d’un écoulement fluvial a un écoulement torrentiel ou lors de conditions limites
particulieres a I’aval du réseau (ex. : puits de pompage). Dans de telles situations, le modéle
adopte une procédure de calcul itérative sur ’ensemble des conduites influencées par les
conditions d’écoulement a1’aval. En I’absence d’influence aval, le modéle de I’ onde cinématique

est retenu et les équations sont résolues indépendamment pour chaque conduite du réseau.

La validation du modeéle a été effectuée en comparant ses résultats a ceux des modéles EXTRAN
[Roesner et al. 1983] et SUPERLINK [Ji 1998}, d’abord sur I’intercepteur Marigot de la ville de
Laval, puis sur plusieurs réseaux hypothétiques similaires a cet intercepteur, mais constitués de
troncons de pentes, de longueurs et de diamétres différents. La validation du modele MIA serait
sans contredit enrichie par une comparaison de ses résultats avec des débits et hauteurs d’eau
mesurés en réseau d’égout. Il ne faut pas oublier toutefois que les modeles de référence ont déja
été validés a partir de telles mesures. Pour les cing cas d’application présentés dans ce chapitre,
les débits et hauteurs d’eau simulés par le MIA se sont avérés similaires a ceux donnés par les
deux autres modeles. Les principaux écarts proviennent de la relation hauteur-débit utilisée
comme condition limite a ’aval du réseau lors d’écoulements torrentiels, de 1’approximation
employée par SUPERLINK pour calculer la pente de friction et de I’omission du terme
d’accélération locale dans la formulation du MIA. En outre, les résultats du modele développé se
sont révélés numériquement stables pour tous les pas de temps de calcul utilisés. Quant au temps
de résolution du modele, il est inférieur a celui ’EXTRAN et du méme ordre de grandeur que

celui de SUPERLINK, soit environ 10 000 fois plus court que le pas de temps des hydrogrammes
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simulés. Nous verrons au chapitre suivant comment le modéle développé peut s’intégrer a une

stratégie de contréle prédictif global d’un réseau d’égout en temps de pluie.




4 STRATEGIE DE CONTROLE

La stratégie de controle en temps réel (CTR) des réseaux d’égout proposée dans le cadre de cette
these est de type prédictif global et vise la minimisation des volumes déversés au milieu récepteur
en temps de pluie. A cette fin, elle doit déterminer pendant le déroulement de la pluie la séquence
d’opération des ouvrages de régulation qui conduit a ’utilisation optimale de la capacité de
stockage du réseau. Certains pourraient avancer que la protection de la qualité des cours d’eau
récepteurs serait accrue par la mise en place d’un contréle visant plutdt la minimisation des
charges polluantes déversées. Toutefois, ce dernier type de controle nécessite le recours a des
modeles de simulation de la qualité de I’eau en réseau d’égout, alors que les processus agissant
sur I’évolution en conduite des solides, des bactéries, des nutriments et des métaux sont encore
peu connus [Lijklemaetal. 1993]. Egalement, des études réalisées a 'INRS-Eau [Rainville 1996]
ont démontré qu’une gestion visant laminimisation des charges polluantes plutdt que des volumes
déversés ne conduit a des réductions globales de masses déversées que lorsque les concentrations
varient d’un facteur 100 entre les divers sous-bassins, et ce seulement pour certains événements
pluvieux. Puisque de telles variations sont rarement observées en pratique, une gestion en fonction
des volumes semble adéquate afin de réduire la masse polluante déversée vers les milieux

récepteurs en temps de pluie.

La prise en compte par la stratégie de controle de la variation du rendement de la station de
traitement en fonction des deébits traités permettrait une réduction supplémentaire des charges
dirigées vers le milieu récepteur en temps de pluie par le systéme de drainage urbain. A cet égard,
Nelen [1992b] conclut que I’enjeu principal d’un contrdle intégré du réseau d’égout et de la
station de traitement est d’acheminer en tout temps un débit optimal vers la station. Or nous
verrons que la stratégie proposée peut tenir compte de ce débit optimal par I’imposition d’un taux

de pompage a I’aval du systéme, déterminé en fonction de la capacité de traitement de la station.

Le présent chapitre décrit tout d’abord les particularités de cette stratégie de contrdle puis traite

des méthodes d’optimisation les mieux adaptées a celle-ci. Un cas d’application de la stratégie
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est par la suite présenté, afin d’évaluer sa performance et sa fiabilité en fonction des périodes
d’optimisation retenues, de la définition des contraintes opérationnelles et de la distribution
spatiale des ouvrages de controle. Les résultats de cette évaluation ainsi que I’appréciation de
diverses méthodes de gestion simplifiées conduisent finalement & la définition des paramétres

permettant un contrdle optimal des réseaux d’égout unitaires sous surcharge.

4.1 Description générale de la stratégie de controle

La méthode de contrdle présentée dans ce chapitre s’inscrit dans un schéma global de CTR,
illustré a la figure 4.1. Selon ce schéma, les débits en amont de la zone contrdlée du réseau
d’égout sont tout d’abord calculés a partir de prédictions météorologiques, a I’aide de modéles
simulant le ruissellement sur les surfaces urbaines et les écoulements en conduite d’égout. Le
fonctionnement optimal des ouvrages de régulation est ensuite déterminé en fonction de ces
débits, puis les paramétres de contrdle ainsi fixés sont appliqués par I’entremise de contrbleurs
locaux. Il s’agit en fait d’un schéma de contrdle conventionnel tel que mis en oeuvre au sein du
systeme SWIFT [Villeneuve et al. 1996a ; 1996b]. La présente thése apporte une contribution a
I’étape “Optimisation de I’opération des ouvrages de controle” de ce schéma, tant au niveau de
la formulation du probléme d’optimisation, que du modeéle de simulation adopté pour évaluer les
différents plans d’action et de 1’algorithme d’optimisation utilisé pour définir les plans d’action

a considérer.
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Figure 4.1 :  Schéma global de contrdle en temps réel

L’optimisation de1’opération des ouvrages de contrdle vise a déterminer les débits devant circuler
au droit de ces ouvrages en vue de minimiser les volumes totaux déversés sur un horizon de
contrdle fini. La prédiction des intrants au systeme doit étre considérée fiable sur cet horizon,

pendant lequel les ouvertures des ouvrages de contréle (ou régulateurs) seront modifiées a n, pas
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de temps. Le vecteur des variables controlées comprend 7, * i, éléments dont les valeurs doivent
étre déterminées a chaque horizon de contrdle, avec n, = le nombre de régulateurs contr6lés dans
le réseau d’égout. La valeur de ces variables est établie de fagon 4 minimiser les volumes déversés
sur ’horizon de contrdle tout en respectant les contraintes d’opération du réseau d’égout.
L’horizon sur lequel 1’optimisation est réalisée se déplace dans le temps jusqu’a la fin de

I’événement pluvieux, tel qu’illustré a la figure 4.2.

2¢ horizon de contrdle

1¢" horizon de contrdle

® —o ® % o 3 >
0 min S min 10 min 5 n,min 5 (n,+1) min t

Figure 4.2 :  Progression dans le temps de 1’horizon de contrdle pour un pas d’optimisation
de 5 minutes

Afin de permettre 1’utilisation optimale de la capacité de stockage et de transport du réseau
d’égout, la stratégie de contrdle proposée favorise la mise en charge de certaines conduites, tant
;. < . . s . 7 s
que la résistance a la pression de ces conduites n’est pas dépassée et que les hauteurs d’eau
engendrées en réseau ne causent aucun risque d’inondation en surface. Les contraintes d’opération
arespecter sont donc exprimées en termes de hauteurs piézométriques a ne pas dépasser. Pour les
trongons ne pouvant admettre les mises en charge, cette hauteur piézométrique maximale est fixée

au diameétre des conduites.

La vérification du respect des contraintes a chaque cycle de contrdle nécessite la prédiction des
hauteurs piézométriques en fonction des variables contrdlées (ouverture des régulateurs a chaque
pas d’optimisation) a I’aide de modeles de simulation. Puisque I’ optimisation doit étre effectuée
en temps réel, pendant le déroulement de la pluie, et que la détermination du plan d’action optimal
nécessite de nombreuses simulations du systéme, ces modéeles doivent étre de résolution rapide.
La stratégie de contrdle proposée utilise donc le modéle Muskingum (cf. section 2.3.2.1) pour

calculer la propagation des débits dans les conduites ou I’écoulement demeure toujours a surface
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libre et ot aucun phénomeéne d’influence aval ne doit étre modélisé. Dans les conduites ou cette
derniere condition n’est pas respectée, le modéle d’influence aval présenté au chapitre précédent,
le MIA, est utilisé. Cependant, le modéle Muskingum ne calculant que les débits en conduite et
non les hauteurs d’ecau, les contraintes dans les trongons ou 1’écoulement est simulé avec ce
dernier modele sont exprimées sous forme de débit maximal. On doit noter qu’il aurait été
impossible d’imposer des contraintes de ce type dans les zones soumises aux phénoménes
d’influences aval, ces derniers empéchant toute relation directe hauteur-débit a cause du
refoulement qu’ils engendrent (on pourrait par exemple avoir une tres forte hauteur piézométrique

dans une conduite ot le débit est faible ou méme négatif).

4.2 Formulation mathématique

Le probléme d’optimisation a résoudre a chaque cycle de contr6le s’exprime sous la forme

suivante :

minimiser ii(Qamj (t)- Q,-ntj (t)) (4.1)

j=1t=1

soumis a :

0< Oy’ (1)< Qun (1) j=1 n,
o, ({Oon” (1)}) < P,

O ({0 (1} = Ot £=1, o P

¢ (4.2)

avec (,,/(f) = débit en amont du régulateur j au temps 7, Q,,/(t) = débit intercepté au régulateur j

au temps /¢ (variable de contrdle), A, ; = hauteur piézométrique en amont de la conduite i,

P max i = hauteur piézométrique maximale permise en amont de la conduite i, O, = débit en aval
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de la conduite &, Q,,,, = débit maximal admissible en aval de la conduite %, »,,, et 1,,,,= nombre
de conduites modélisées respectivement & I’aide du MIA et du modéle Muskingum dans la partie

contrdlée du réseau d’égout.

L’équation 4.1 représente la fonction objectif du systéme. Les débits déversés y sont exprimés en
fonction des variables de controle, {Qimj (t)} . Les valeurs de ces derniéres variables doivent
respecter I’ensemble des contraintes exprimées par les inégalités 4.2, dont les différents
parameétres sont évalués en fonction des variables de contréle a I’aide de modéles de simulation.
La premiére série de contraintes correspond aux bornes inférieures et supérieures des variables
de contrdle. Les bornes supérieures sont fixées aux {Qam‘j (t)} afin d’éviter la présence de plateaux
dans la fonction objectif, lesquels peuvent nuire au processus d’optimisation. La seconde série
de contraintes concerne les hauteurs piézométriques qui ne doivent pas dépasser les valeurs
maximales fixées en amont de chaque conduite du réseau modélisé avec le MIA. Ces hauteurs
sont déterminées en fonction des caractéristiques physiques et de la situation topographique de
chacune des conduites. La derniére série de contraintes concerne les débits maximaux admissibles

a ’aval des conduites simulées par le modéle Muskingum.

La fonction objectif exprimée par 1’équation 4.1 vise la minimisation de la somme des volumes
déversés a chaque régulateur controlé et sur tout I’horizon de contréle. L’ajout de coefficients de
pondération face aux divers termes de cette équation permettrait de tenir compte de la qualité des
eaux déversées ou de la sensibilité du milieu récepteur a chaque régulateur contr61é (pondération
spatiale) ainsi que de la variation de cette qualité ou de cette sensibilité a chaque pas
d’optimisation de I’horizon de contrdle (pondération temporelle). Dans tous les cas, la
détermination des variables de contréle minimisant la fonction objectif tout en respectant
I’ensemble de ces contraintes nécessite le recours a un algorithme d’optimisation. La section
suivante décrit la démarche de sélection de cet algorithme en fonction des particularités du

probléme a résoudre.
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4.3 Choix d’un algorithme d’optimisation

Nous avons mentionné au Chapitre 2 que les méthodes d’optimisation globales requiérent
généralement un nombre élevé d’évaluations de la fonction objectif [Rauch et Harremoés 1999].
Cette contrainte limite leur utilisation dans un contexte de contrdle en temps réel et ¢’est pourquoi
nous retiendrons plutét une méthode d’optimisation locale, en souhaitant que le minimum
identifié soit proche du minimum global de la fonction objectif. Parmi les diverses techniques
d’optimisation locales existantes, les méthodes linéaires peuvent étre éliminées d’emblée puisque
le probléme d’optimisation constitué¢ des équations 4.1 et 4.2 est non linéaire. En effet, les
contraintes de ce probléme sont évaluées en fonction des variables de contr6le a1’aide de modéles

de simulation non linéaires.

Afin de sélectionner I’algorithme d’optimisation non linéaire devant étre intégré a la stratégie de
CTR, un cas d’application simple a été résolu en utilisant une méthode de recherche directe ainsi
qu’une méthode de gradient. La premieére, la méthode de Powell [Press et al. 1992], utilise une
séquence de minimisations unidimensionnelles afin d’identifier le minimum d’une fonction de
plusieurs variables. Sa formulation empéche la prise en compte de contraintes ainsi que
- d’éventuelles bornes inférieures et supérieures associées aux variables d’optimisation. Les
contraintes doivent donc &tre ajoutées sous forme de pénalités a la fonction objectiftandis que des
changements de variables peuvent s’avérer nécessaires afin de représenter implicitement les
limites associées aux variables de contréle. I.a seconde technique d’optimisation est la méthode
du gradient réduit généralisé (GRG) [Lasdon et al. 1978], laquelle permet la prise en compte
directe de contraintes et de bornes associées aux variables d’optimisation. Cette méthode
décompose le probléme d’optimisation a résoudre en une séquence de sous-problémes, ou
problémes réduits. Le lecteur est invité a consulter 1’ Annexe H pour une description plus détaillée

des algorithmes des méthodes de Powell et GRG.
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4.3.1 Cas simple d’application

Le cas d’application présenté dans cette section vise a déterminer les débits a déverser a certains
régulateurs de l’intercepteur Marigot (cf. section 3.4.1) de fagon a ce que les hauteurs
piézométriques en réseau demeurent inférieures a 10 m en tout temps et que la somme des
volumes déversés soit minimale sur un certain horizon de contrdle. Les cas présentés ne
contiennent que deux variables de contrdle afin de permettre une représentation tridimensionnelle
de la fonction objectif. Ainsi, le cas #1 retient comme régulateurs contrdlés ceux situés en amont
desnoeuds 8 et 10 de I’intercepteur et considére un horizon de contréle de 5 minutes (avec un pas
d’optimisation de 5 minutes). Les variables de contrdle sont dans ce cas les débits interceptés aux
noeuds § et 10 au temps t =5 minutes. Quant au cas #2, il suppose que seul le régulateur situé en
amont du noeud 10 de D’intercepteur est contr6lé, mais considére un horizon de controle de
10 minutes. Les variables de contréle sont donc les débits interceptés au noeud 10 aux tempst =15

et 10 minutes.

La méthode de Powell ne pouvant résoudre les problémes d’optimisation avec contraintes, ces
derniéres sont intégrées a la fonction objectif sous forme de pénalités. La valeur élevée de ces
termes lorsque survient un dépassement de hauteur ou de débit maximal conduit I’algorithme de
minimisation a éviter de telles solutions. Quant aux bornes inférieures et supérieures des variables
de contrdle, elles sont prises en compte implicitement par une substitution de variables qui rend
impossible toute valeur de Q,,/(f) négative ainsi que toute valeur supérieure a Q,,,/(f). Le probléme

d’optimisation s’exprime donc sous la forme :




Chapitre 4, Stratégie de controle 67

n., n

~
1Y
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- (4.3)

Ond’ (1)
Oam’ (1)

avec : x = sin” !

La méthode GRG ne requiert quant a elle aucune transformation du probléme d’optimisation
original (égs. 4.1 et 4.2). Pour les deux cas d’application présentés, les valeurs initiales retenues
sont les mémes lors de I'utilisation des algorithmes de Powell et GRG. Elles sont fixées a
0.,'(1) =Q,,2(1) = 0,1 pour le cas #1 et 2 0,,'(1) = 1,74 et Q,,'(2) = 0,1 pour le cas #2. Les
hydrogrammes d’entrée utilisés dans les deux cas sont les mémes. Toutefois, puisque
I’optimisation débute dés qu’il est possible qu’une contrainte soit dépassée durant 1’horizon de
contrdle si aucun débit n’est déversé (ce qui survient dans les cas présentés au temps t = 140 min),
le recours a un horizon de controle de 10 minutes (cas #2) fait en sorte que 1’optimisation débute
un pas de temps plus t6t que lorsqu’un horizon de 5 minutes est considéré (cas #1). Pour la pluie

utilisée dans cet exemple, ceci conduit & I’optimisation sur 3 horizons de contrdle lorsqu’un
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horizon de 10 minutes est considéré (optimisations sur les horizons de t = 135 a 145 min, de
t=140a 150 min et de t = 145 a 155 min) et sur 2 horizons de contrle lorsqu’un horizon de
5 minutes est retenu (optimisations sur les horizons de t= 140 a4 145 min et de t = 145 4 150 min).
Les figures 4.3 et 4.4 montrent la surface de la fonction objectif en fonction des variables de
contrdle lors du premier cycle d’optimisation réalisé dans les cas #1 et #2. Les combinaisons de
débits interceptés pour lesquelles aucune valeur de la fonction objectif n’est représentée sont les
solutions non réalisables, soit celles menant au dépassement des contraintes d’opération. On
constate sur ces figures que le minimum de la fonction objectif se situe toujours le long de la
courbe des contraintes. Il en sera ainsi dans toutes les situations, puisque la minimisation des
volumes déversés nécessite que le réseau soit rempli au maximum permis par les contraintes

d’opération.

Sont également illustrés aux figures 4.3 et 4.4 le minimum réel de la fonction objectif de méme
. que les minima identifié€s par les algorithmes d’optimisation. Deux jeux de directions initiales
(cf. Annexe H) ont été utilisés pour I’algorithme de Powell. Les directions de recherche ont
d’abord été initialisées aux directions principales (soit (1,0) et (0,1)), tel que suggéré par
Press et al. {1992] ; les résultats de cette premi¢re méthode d’optimisation sont identifiés
“Powell original”. La seconde méthode retenue consiste a utiliser comme directions de recherche
initiales les directions (1,1) et (1,0) ; les résultats de cette méthode sont identifiés

“Powell triangulaire”.
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Figure 4.3 :

Valeur de la fonction objectif en fonction des débits interceptés pour le cas #1
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Valeur trouvée par
Powell original

Valeur trouvée par
Powell "trianglaire"

Somme des
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Figure 4.4: Valeur de la fonction objectif en fonction des débits interceptés pour le cas #2
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Pour les deux cas d’application présentés, I’algorithme de Powell ne permet pas toujours de
déterminer le minimum de la fonction objectif, méme en modifiant les directions initiales de
recherche. Cette lacune provient du fait que cet algorithme ne recherche le minimum que selon
ces directions initiales, lesquelles peuvent étre modifiées en cours d’exécution lorsque certaines
conditions sont rencontrées (cf. Annexe H). A I’opposé, la méthode d’optimisation GRG arrive
a identifier le minimum de la fonction objectif dans les deux cas d’application, ceci grice a sa
capacité de rechercher le minimum en longeant la surface (dans ce cas-ci la courbe) des
contraintes. Cette propriété, associée a la linéarité de la fonction objectif, conduit dans tous les
cas présentés a I’identification du minimum global de la fonction par 1’algorithme GRG. Cette
derniére constatation peut étre généralisée pour un espace a plusieurs dimensions, a condition que
le domaine des solutions réalisables soit convexe. Dans cette situation, étant donnée la linéarité
et donc la convexité de la fonction objectif, le minimum local déterminé par GRG correspondrait
au minimum global de la fonction. On ne peut toutefois étre assuré de la convexité du domaine
des solutions réalisables dans tous les cas d’application et pour tout nombre de variables de
contrble. Ainsi, on ne peut affirmer formellement que le minimum identifi¢ par GRG sera le
minimum global de la fonction objectif dans toutes les situations, bien que cet algorithme semble

mieux adapté au probléme a résoudre que la méthode de Powell.

Cette efficacité accrue de ’algorithme GRG face a Powell ne conduit pas pour autant a une
augmentation indue des temps de calcul. En effet, le tableau 4.1 montre que les temps de calcul
requis par GRG sont du méme ordre que ceux de ’algorithme de Powell pour les deux cas

d’application présentés.
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Tableau 4.1 : Nombre total d’évaluations de la fonction objectif et temps de calcul requis par

les trois méthodes d’optimisation pour chaque cas d’application

Powell original Powell “triangulaire” GRG
Nombre
d’horizons | Nbtot. | Temps de | Nbtot. | Temps de Nb Temps de
de contrdle | d’éval. | calcul (s) | d’éval. | calcul (s) tot. calcul (s)
d’éval.
Cas #1 2 216 25 196 12 197 14
Cas #2 3 235 8 235 9 287 10

Le succes de la méthode GRG pour identifier le minimum de la fonction objectif en des temps
de calcul comparables a ceux de I’algorithme de Powell (lequel n’arrive pas dans tous les cas a
identifier le minimum de la fonction) nous conduit a retenir la méthode d’optimisation GRG.
Puisque cet algorithme permet de rechercher le minimum d’une fonction le long de la surface des
contraintes et que le minimum de la fonction objectif se situe nécessairement a la limite du
domaine des solutions réalisables, on peut s’attendre & ce que le minimum identifié¢ par GRG

dans un tel contexte corresponde au minimum global de la fonction dans la plupart des situations.

4.4 Evaluation de la stratégie de contrdle

La stratégie de CTR proposée est évaluée dans cette section en fonction de sa performance et de
sa fiabilité. La performance du controle est estimée en termes de volumes totaux déversés lors
de certains événements pluvieux. Quant au second critére d’évaluation, il vise a déterminer dans
quelle mesure le contrdle permet de rencontrer les diverses contraintes d’opération. Ce second
critére est essentiel a 1’appréciation de toute stratégie de contréle puisque le role principal du
réseau d’égout demeure I’évacuation des débits de ruissellement afin d’éviter I’inondation des
zones urbaines. La minimisation des volumes déversés au milieu récepteur apparait en ce sens
comme un objectif de gestion qui ne doit en aucun cas entraver la sécurité du systéme. Les

sections suivantes présentent les résultats de 1’évaluation de la stratégie de contrble proposée en
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regard de ces deux critéres et en fonction des périodes d’optimisation retenues, de la définition
des contraintes opérationnelles et de la distribution spatiale des ouvrages de contrdle. Les

données utilisées pour réaliser cette évaluation sont tout d’abord décrites a la section 4.4.1.

4.4.1 Données utilisées

La stratégie de CTR a été appliquée sur la seconde partie de I’ intercepteur Marigot de la ville de
Laval (cf. section 3.4.1). Afin de tenir compte des conditions limites réelles a ’aval de cet
intercepteur, un puits de pompage cylindrique de rayon utile de 8,3 m a été ajouté au noeud 18
de la représentation schématique illustrée a la figure 3.10. Le radier de ce puits de pompage se
situe 5 m au-dessous du radier du noeud 18 de I’intercepteur Marigot. Les eaux y sont pompées
vers la station de traitement par 16 pompes submergées a un débit maximal de 4,19 m*/s. En
réalité, la capacité de pompage aI’usine est de 7,00 m*/s. La station de traitement re¢oit toutefois
les débits provenant de deux intercepteurs et la portion allouée a I’intercepteur Marigot
correspond a 4,19 m?/s. Lorsque le débit & I’exutoire de I’intercepteur devient supérieur a ce taux
de pompage, les volumes excédentaires sont stockés a 1’intérieur du puits. La remontée des eaux

provoquée par ce stockage peut alors influencer 1’écoulement dans I’intercepteur.

La performance et la fiabilité de la stratégie de contrdle sont évaluées en fonction des résultats
obtenus suite au contrdle des débits introduits dans I’ intercepteur Marigot lors de 23 événements
pluvieux, correspondant aux pluies enregistrées sur le territoire de Laval entre le 15 mai et le
15 septembre 1989. Une analyse statistique des précipitations sur 5 ans, effectuée par les
consultants BPR', a montré que 1’été 1989 est une saison représentative des épisodes pluvieux
survenant sur ce territoire. La pluviométrie des 23 événements considérés est décrite au

tableau 4.2 tandis que la représentation graphique de chaque hyétogramme apparait a1’ Annexe I.

'BPR Groupe-conseil, 5100 Sherbrooke est, bureau 400, Montréal, Qc, (514)-257-0707
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Tableau 4.2 : Caractéristiques des pluies survenues au cours de 1’été 1989 sur le territoire de
Laval
No de la pluie Date Hauteur Durée Iax Smin
cumulée (mm) (h) (mm/h)
10 21/05/89 3,5 3,5 4,8
11 26/05/89 2,6 2,8 3,6
12 04/06/89 16,8 5,6 11,4
13 09/06/89 2,4 1,1 6,0
14 10/06/89 41,0 19.8 21,6
15 17/06/89 13,5 5.1 8,4
16 18/06/89 4.9 6,1 12,0
17 27/06/89 2,7 0,5 9,0
18 28/06/89 5.4 0,3 31,8
19 07/07/89 2,5 1,1 10,8
20 10/07/89 11,3 4.4 9,6
21 11/07/89 14,6 1,4 37,8
22 18/07/89 5,1 1,9 7,9
23 27/07/89 9,3 2,2 26,4
24 02/08/89 5,8 4,9 21,6
25 04/08/89 18,8 4,1 22,8
26 16/08/89 1,8 1,0 9,6
27 20/08/89 7,0 6,0 7,2
28 21/08/89 27,6 12,6 24,2
29 23/08/89 2,8 5,9 4.8
30 01/09/89 449 17,0 46,8
31 09/09/89 15,2 8,2 49,4
32 14/09/89 10,2 6,5 4.8
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Bien que la chronologie des événements pluvieux présentés au tableau 4.2 contienne des pluies
de récurrence relativement élevée (récurrence durée-hauteur de 2 a 5 ans pour la pluie 14,
récurrence I, 10min de 1 4 2 ans pour la pluie 21 et de 5 & 10 ans pour la pluie 31), la fiabilité
de la stratégie de contrble a également été évaluée lors de son application sur la pluie de
conception de durée une heure et de récurrence 1 fois dans 100 ans. Cette pluie a été construite
a partir des courbes intensité-durée-fréquence de la station pluviométrique située a I’'Université
McGill (Montréal) en adoptant la répartition temporelle du SEA [Watt et al. 1990]. Le
hyétogramme de cet événement hypothétique, caractérisé par une hauteur d’eau cumulée de

70,5 mm et une intensité maximale sur 5 minutes de 245,3 mm/h, est illustré 4 I’ Annexe L.

Tel que mentionné a la section 4.1, le CTR d’un réseau d’égout nécessite d’abord la simulation
des débits en amont des ouvrages de contrdle pour pouvoir déterminer, a partir des intensités
prédites de pluie, les débits acheminés & ces ouvrages. A cette fin, les intensités de pluie des
24 événements pluvieux utilisés ont été transformées en débits entrant & chaque noeud de
I’intercepteur a 1’aide des modeles RUNOFF et TRANSPORT de SWMM
[Huber et Dickinson 1988], en supposant une pluie homogéne sur [’ensemble du bassin drainé
par ’intercepteur Marigot. Le premier de ces modeles simule les débits entrant dans les
principales conduites d’un réseau d’égout en fonction de I’intensité de la pluie tombant sur les
bassins de drainage en tenant compte, le cas échéant, de la fonte de neige, des pertes par
infiltration sur les surfaces perméables, du stockage en surface, du ruissellement sur les surfaces
et de I’écoulement dans les canaux et conduites. Les bassins y sont schématisés par un ensemble
de sous-bassins, canaux et conduites, a I’ intérieur desquels les débits sont calculés a1’aide d’une
équation de réservoir non linéaire couplée a une équation de conservation de la masse. Quant au
modéle TRANSPORT, il résout le modéle de 1’onde cinématique (cf. section 2.3.1.1) pour
simuler I’écoulement en conduite d’égout en fonction des débits entrant dans le réseau. Une
description détaillée des méthodes de résolution de RUNOFF et TRANSPORT est donnée par
Huber et Dickinson [1988]. Les hydrogrammes simulés par ces deux modéles en fonction

d’intensités de pluie mesurées lors de I’été 1989 ont été utilisés comme données d’entrée pour
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I’évaluation de la stratégie de contrdle. L’ Annexe I illustre la variation temporelle de la somme

des débits entrant dans I’intercepteur pour chacun des événements pluvieux considérés.

Nous avons également mentionné a la section 3.4.1 que I’intercepteur Marigot est constitué de
deux parties distinctes qui demeurent hydrauliquement indépendantes lorsque la hauteur d’eau
en amont de la seconde partie ne dépasse pas 14,4 m. Nous considérons dans ce chapitre que
seule la deuxiéme partie de 1’intercepteur (représentée a la figure 3.10) est contrdlée de fagon
dynamique a 1’aide de la stratégie de contrdle proposée. La premicre partie est contrdlée
statiquement et les volumes qui y sont déversés (variant selon les événements pluvieux entre
0 et 7 % des déversements totaux pour I’ensemble de I’intercepteur) sont toujours inclus dans les
résultats présentés. Pour chaque événement pluvieux, les volumes déversés en fonction du type
de contrdle appliqué sont déterminés par simulation en considérant fiables sur tout 1’horizon de
contréle les prédictions de débit entrant dans le réseau. Enfin, puisque la stratégie de contrdle
favorise la mise en charge de toutes les conduites de 'intercepteur modélisé, les débits et

hauteurs d’eau y sont simulés a 1’aide du MIA.

4.4.2 Impact de la hauteur maximale permise

Les premiers tests effectués visent a estimer comment la performance du contréle peut étre
améliorée en fonction de la hauteur piézométrique maximale permise en réseau. On s’attend
a priori a ce que la mise en charge conduise a une réduction des volumes déversés en favorisant
des débits plus élevés ainsi qu’un stockage accru dans les conduites de I’intercepteur et dans le

puits de pompage situé a ’aval du réseau.

Les optimisations ont été réalisées pour chaque pluie de I’ét¢ 1989 en considérant une hauteur
maximale de 3 m, 5 m et 10 m en amont de chaque conduite du réseau, cette hauteur étant
mesurée a partir de I’élévation du radier des conduites. Afin d’évaluer les gains apportés par la

mise en charge, des optimisations ont également été réalisées en conservant un écoulement a




Chapitre 4, Stratégie de contrble 77

surface libre en tout temps, soit en imposant une hauteur maximale égale au diamétre de chacune
des conduites. Enfin, une hauteur maximale correspondant a 85 % du diamétre des conduites a
été considérée, ceci pour estimer la performance optimale d’un éventuel contrdle réactif local

évitant la mise en charge des conduites.

Les résultats présentés dans cette section ont ét€ obtenus en considérant un horizon de controle
de 20 minutes et un pas d’optimisation de 5 minutes. Un total de 72 contraintes devaient donc
étre respectées lors de chaque optimisation, puisque 1’intercepteur est constitué de 18 conduites
et que I’horizon de contrdle comprend quatre pas d’optimisation. Sept régulateurs ont dans un
premier temps été considérés comme contrdlés dynamiquement, soient ceux situés en amont des
noeuds 2,5,9,10, 11, 12 et 13 (cf. figure 4.5). Le vecteur des variables contrdlées contenait donc

28 éléments dont les valeurs devaient étre déterminées a chaque cycle de contréle.

0 12 34 5 6 7 8 9 1011}(2 13 14 15 16 17}(18
o —o *—o-00—o

Figure 4.5: Position des régulateurs contr6lés (®) sur I’intercepteur Marigot lors de la
premiere série d’optimisations

La localisation des régulateurs contr6lés illustrée a la figure 4.5 a été choisie en fonction de la
disponibilité des équipements a chaque point de contrdle (vannes mobiles, etc.) et de
I'importance des débits introduits dans D’intercepteur a ces noeuds. Egalement, cette
configuration permet de comparer les résultats obtenus avec ceux d’une étude réalisée par les
consultants BPR, laquelle visait a déterminer les volumes déversés lors de 1'été 1989 suite a
I’application d’un contrdle statique ou d’un contrdle réactif local (CRL) ; le CRL appliqué lors
de cette étude déterminait les débits interceptés aux noeuds 2, 5, 9, 10, 11, 12 et 13 en fonction
de la hauteur d’eau mesurée dans I’intercepteur de fagon & éviter les mises en charge du réseau.
A cette fin, les déversements étaient initiés dés que la hauteur mesurée dépassait une hauteur

seuil prédéfinie, variant de 0,80 a 1,50 m selon les points de contrdle.
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44.2.1 Evaluation de Ia performance

Le tableau 4.3 présente la somme des volumes déversés lors de I’été 1989 selon le type de gestion
appliqué. Les résultats identifiés “Réactif local” dans ce tableau sont ceux obtenus en appliquant
la stratégie de contrdle réactif décrite & la section précédente. La distribution des volumes pour
chaque événement pluvieux selon chaque type de gestion apparait a I’ Annexe J. L.’ensemble de
ces résultats révele tout d’abord que le contrdle prédictif global (CPG) conduit a une réduction
d’au moins 19 % des volumes déversés par rapport au CRL, méme lorsque les mises en charge
sont évitées par le CPG (h,,,, = diamétre ou 0,85 D). Cette réduction est rendue possible par une
meilleure gestion de la capacité de stockage de I’intercepteur. Ce résultat, il faut le noter, est
obtenu sans que ne soit nécessaire la construction d’ouvrages de stockage supplémentaires. La
possibilité de prédire les intrants futurs et de calculer I’'impact des décisions de gestion sur I’état
global du systéme permet en effet au CPG de remplir le réseau jusqu’a ce que les contraintes
d’opération soient tout juste respectées. A I’opposé, le CRL doit déterminer les débits a déverser
en chaque point de contrdle en fonction d’informations mesurées localement sans que ces
décisions ne mettent en péril la sécurité du systéme. Les seuils de déversement d’un tel controle
sont donc établis de fagon a conduire au respect des contraintes d’opération pour la majorité des
événements pluvieux ; par conséquent, le réseau n’est pas utilisé dans la plupart des cas a pleine

capacité, ce qui entraine une augmentation des déversements par rapport au CPG.
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Tableau 4.3 : Volume total déversé pour I’été 1989 selon le type de contrble en considérant un

horizon de contrdle de 20 minutes pour le contréle prédictif

Type de contréle Volume total déversé (m?) Pogzeggﬁzgzzeggﬁmn
Prédictif, h,,,, = 10 m 414 200 44,8 %
Prédictif, h,,, =5 m 477016 : 36,5 %
Prédictif, h,,,, =3 m 546 242 27,3 %
Prédictif, h,,, = diamétre 592 314 21,1 %
Prédictif, h,,,, = 0,85 D 611 027 18,6 %

Réactif local (CRL) 750 828 0,0 %

Statique 846 229 -12,7 %

On constate également au tableau 4.3 que la mise en charge de 1’intercepteur Marigot entraine
une réduction significative des volumes déversés. Etant données les caractéristiques physiques
(tunnel creusé dans le roc aux parois bétonnées) et la situation topographique (profondeur
minimale de 19 m sous la surface du sol) de cet intercepteur, une mise en charge de 5 m
n’engendrerait aucun risque d’inondation en surface ni de dommages aux équipements. Or une
hauteur piézométrique maximale de 5 m permettrait de réduire les volumes totaux déversés de
37 % par rapport au CRL et ce en conservant la configuration actuelle du réseau. En outre, cette
hauteur maximale de 5 m n’est jamais dépassée pendant I’été 1989 ni lors de la pluie centennale

en appliquant un horizon de contrdle de 20 minutes.

Cette diminution du volume total déversé pendant 1’été 1989 affiche une distribution particulieére
selon chacun des événements pluvieux, tel qu’illustré a la figure 4.6. Cette figure présente la
réduction de volume déversé obtenue lors de chaque pluie en appliquant un CPG plutdt qu’un
CRL. On constate sur cette figure que, pour les événements engendrant des déversements plus
faibles, 1’application d’un contrdle prédictif conduit a une diminution d’environ 75 % des
volumes déversés peu importe la hauteur piézométrique maximale admise (relation linéaire entre

la réduction de volume en fonction du volume déversé en CRL, R? = 0,997). Les événements
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pour lesquels cette approximation linéaire demeure valide sont ceux qui ne nécessitent aucun
controle dynamique des régulateurs du réseau. En effet, la hauteur piézométrique maximale
permise n’est jamais atteinte en réseau pour ces événements et les régulateurs contrdlés
conservent donc leur ouverture maximale pour toute la durée de la pluie. En ayant recours aux
modeles de simulation appropri€s, il est en fait possible de commencer 4 intervenir plus tard sur
le réseau et donc de réduire les volumes déversés. Ainsi, le seul fait d’appliquer un contrdle
prédictif plutdt que réactif, c’est-a-dire de prédire les hauteurs d’eau en réseau en fonction des
débits interceptés aux points de contrble, permet de réduire de 75 % les déversements de
I’intercepteur Marigot pour les pluies les plus faibles. Pour les pluies entrainant en CRL des
volumes déversés inférieurs a environ 10 000 m?, cette constatation demeure valable méme

lorsque les mises en charge sont évitées par le CPG.
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Figure 4.6 :  Réduction par rapport au CRL du volume déversé lors des pluies de 1’été 1989
pour diverses hauteurs pi¢zométriques maximales (les ® proviennent de la
superposition de plusieurs symboles)
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Pour les événements conduisant a des volumes déversés supérieurs, la figure 4.6 révéle que la
réduction de volume apportée par le CPG demeure a peu prés constante au-dela d’un certain
volume. Ainsi, il semble qu’une réduction maximale par rapport au CRL d’environ 15 000 m?
pour h,. =3 m, 21 000 m® pour h_, =5 m et 30 000 m? pour h,,, = 10 m soit possible peu
importe I’ampleur des déversements engendrés. Les deux seuls événements échappant a cette
observation sont les pluies 14 et 30 qui, d’une durée respective de 19,8 et 17,0 h, sont beaucoup
plus longues que les autres. En outre, la pluie 14 est constituée de deux événements pluvieux
distincts dont le premier épisode est suivi d’une période suffisamment longue pour permettre le
retour du réseau aux conditions de temps sec. Le graphique de la figure 4.6 comprend donc un
point dénommeé “pluie 14/ 2”, pour lequel les résultats obtenus lors de la pluie 14 ont été réduits
de moitié. Quant a la pluie 30, elle conduit également a deux épisodes de déversement, lesquels
ne peuvent cependant €tre complétement dissociés. 11 est probable que la forme particuliere de
cette pluie, conduisant a une vidange partielle du réseau en cours d’événement, permette une

réduction supplémentaire des volumes déversés.

Pour toutes les pluies constituant le plateau de la figure 4.6, il apparait que lorsque les mises en
charge sont permises, la réduction des volumes déversés est proportionnelle a la racine carrée de
la différence entre la hauteur maximale permise et le diamétre moyen des conduites (2 m), tel
qu’illustré a la figure 4.7. Ce résultat aurait été prévisible sur un réseau possédant un exutoire a
surface libre puisque le débit pouvant circuler dans une conduite en charge demeure toujours
proportionnel a \/E . Dans cette situation, I’augmentation du débit évacué par I’intercepteur
serait directement proportionnelle & la racine de la hauteur supplémentaire admise, ce qui se

traduirait en une réduction équivalente des volumes déversés.
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Figure 4.7: Réduction du volume total déversé par rapport a un
contrdle évitant les mises en charge

Laremontée de laligne d’eau dans le puits ainsi que I’imposition d un taux de pompage maximal
de 4,19 m?/s a I’aval de ’intercepteur viennent toutefois modifier les conditions d’écoulement.
Il s’avere en fait que, pour toutes les pluies considérées, la hauteur maximale permise est atteinte
a 'intérieur du puits de pompage plut6t que dans une conduite de I’intercepteur, sauf en début
d’événement lors du remplissage du puits. L augmentation de la hauteur permise ne se traduit
donc pas directement en augmentation du débit a ’aval de I’intercepteur, et ce d’autant plus que
le taux de pompage maximal restreint ce débit lorsque aucun volume supplémentaire ne peut étre

stocké dans le puits sous peine d’un dépassement de contrainte.

Pour illustrer ce propos, la figure 4.8 présente la variation dans le temps des débits et hauteurs
d’eau simulés a I’aval du réseau lors de la pluie no 12 en appliquant un CPG selon trois hauteurs
maximales différentes. Les courbes obtenues pour les autres pluies de I’été 1989 affichent les

méme particularités.
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Figure 4.8 : Débits simulés a I’aval du trongon 18 et hauteurs
simulées au noeud 17 lors de la pluie 12

On constate a I’examen de cette figure que dés que la hauteur d’eau maximale est atteinte dans
le puits, par exemple au temps t = 300 min pour h,,, =5 m, le débit a I’aval de I’intercepteur est
toujours limité au taux de pompage maximal dans chaque cas. Laréduction des volumes déversés
pour une hauteur maximale supérieure ne provient donc pas de débits supplémentaires évacués
vers 1’aval, mais plutdét de ’augmentation du stockage en réseau, I’élévation de la ligne
piézométrique permettant de stocker les eaux sur une plus grande longueur dans I’intercepteur.
On peut donc supposer que ’augmentation de la hauteur maximale permise au-dela de celle
conduisant au remplissage complet de [’intercepteur ne conduirait pas a une réduction
supplémentaire des déversements. En représentant a la figure 4.9 le profil de la hauteur
piézométrique dans I’intercepteur tel qu’il apparait lorsque la hauteur maximale permise est
atteinte dans le puits, on s’apergoit en fait qu’une hauteur maximale de 10 m a I’aval permet tout

juste de remplir ’intercepteur Marigot.
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contraintes d’opération

Ainsi, si la réduction des volumes déversés provient entierement du stockage en réseau,
’autorisation de niveaux supérieurs a 10 m ne devrait pas améliorer la performance du controle.
Afin de vérifier cette hypothése, des optimisations supplémentaires ont été réalisées avec la
pluie 12 en imposant une hauteur d’eau maximale de 15 et de 20 m. Les résultats de ces
optimisations, reproduits a la figure 4.10, montrent qu’au-dela de 10 m la réduction des volumes
ne varie plus linéairement en fonction de la racine de I’accroissement de la hauteur. Si de surcroit
on soustrait de la réduction obtenue le volume d’eau stocké dans le puits, on observe un
plafonnement des volumes déversés. Ces résultats confirment que 1’amélioration de la
performance du contrdle en fonction de la hauteur piézométrique admise provient du stockage
en réseau et, dans une moindre mesure, de 1’eau pouvant étre stockée dans le puits de pompage
a I’aval du systéme. Le profil des hauteurs piézométriques obtenu lors de chaque optimisation

montre que ces hauteurs varient en fonction du carré de la distance. La longueur sur laquelle
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I’intercepteur est rempli a pleine capacité est par conséquent proportionnelle a la racine de la
hauteur maximale permise, ce qui explique la proportionnalité entre la réduction des volumes
déversés et la racine de ’accroissement de cette hauteur maximale. Nous verrons a la section
suivante si cette amélioration de la performance du contrble, associée a I’augmentation des

hauteurs piézométriques, permet d’en préserver la fiabilité.
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Figure 4.10 : Réduction du volume total déversé pour la pluie 12 par
rapport a un contrdle évitant les mises en charge

4.4.2.2 Evaluation de la fiabilité

Les optimisations dont les résultats sont présentés a la section précédente confirment que la mise
en charge d’un intercepteur permet de réduire les volumes déversés en temps de pluie.
Cependant, pour quelques événements pluvieux, les réductions ont été obtenues sans que les
contraintes d’opération puissent étre respectées en tout temps. Le non-respect des contraintes
provient dans ces cas de la disparité entre le temps de propagation des ondes de crue dans
I’intercepteur et la durée de ’horizon de controle. En effet, puisque I’intercepteur Marigot s’étend

sur pres de 15 km, les perturbations induites en amont du réseau peuvent mettre jusqu’a deux
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heures avant d’étre pergues a ’aval du systéme lorsque I’écoulement est a surface libre. En ne
prévoyant les débits entrant que sur une période de 20 minutes, il est donc parfois impossible de
respecter les contraintes de hauteur maximale méme en fermant complétement tous les
régulateurs contr6lés, puisque les volumes déja présents dans 1’intercepteur ainsi que les débits
introduits aux régulateurs non contrdlés sont alors suffisants pour provoquer un dépassement de

contraintes dans les 20 minutes suivantes.

Afin d’évaluer ’ampleur de ces dépassements, le tableau 4.4 montre les hauteurs maximales
atteintes lors de 1’été 1989 et lors de la pluie centennale suite & I’application d’un CPG autorisant
diverses hauteurs piézométriques maximales. Les hauteurs maximales simulées pour chacune des

pluies de 1’été 1989 apparaissent a I’ Annexe J.

Tableau 4.4 : Hauteur maximale sur I’intercepteur Marigot selon le type de contrble appliqué

en considérant un horizon de contrdle de 20 minutes

Hauteur piézométrique Hauteur piézométrique Hauteur piézométrique
maximale permise maximale atteinte pendant | maximale atteinte lors de la
1’¢ét¢ 1989 (m) pluie centennale (m)

10 m 10,0 10,0

S5m 5,0 5,0

3m 3,6 3,6
Diamétre 2,7 3,0

0,85 Diameétre 1,9 1,8

Pour toutes les pluies ou un dépassement de contraintes est observé, ce dépassement survient en
début d’événement lorsque la hauteur maximale n’est pas encore atteinte dans le puits de
pompage et que le réseau se remplit (cf. figure 4.8 pour h,,, =3 m et diamétre). Ce dépassement
peut alors se prolonger sur une période maximale d’une heure puis, lorsque le systéme atteint son

état de remplissage maximal selon les contraintes de hauteurs a respecter, ¢’est-a-dire lorsque




Chapitre 4, Stratégie de contrdle 87

aucun volume supplémentaire ne peut étre stocké dans I’intercepteur, toutes les contraintes

d’opération sont respectées jusqu’a la fin de 1’événement.

Le tableau 4.4 révele que, pour un intercepteur en charge, 1’augmentation de la hauteur maximale
permise facilite la gestion du systéme (respect des contraintes pour h,,, = 5 et 10 m et
dépassement pour h,,, =3 m). Ce dernier constat découle de la trés grande vitesse de propagation
des ondes de crue dans une conduite en charge, ce phénomeéne étant amplifié par les hypothéses
associées au modele de simulation. Le modéle suppose en effet que les débits introduits dans
I’intercepteur aux points de jonction avec les collecteurs sont immédiatement injectés dans le
tunnel et que 1’équilibre des hauteurs piézométriques en fonction de ces débits est instantanément
atteint. Or, en pratique, [’intercepteur est relié¢ aux chambres de régulation par des conduites
verticales a I’intérieur desquelles la ligne d’eau peut varier avant d’atteindre 1’état d’équilibre.
Les conséquences de cette approximation sur les résultats du contrdle seront abordées plus en

détails a la section 4.4.3.

Ainsi, puisque I’eau s’écoule sous pression dans I’ensemble de I’intercepteur lorsqu’une hauteur
de 10 m est atteinte a [’aval (cf. figure 4.9), un horizon de 20 minutes est dans ce cas amplement
suffisant pour anticiper la totalité¢ des impacts provoqués par les décisions de contrdle sur 1’état
du systeme. On constate également au tableau 4.4 qu’un horizon de contrdle de 20 minutes
permet en tout temps de respecter la contrainte de 5 m. Ceci laisse présager que le temps de
propagation des débits entre le régulateur contrdlé le plus en amont du réseau (soit celui situé en
amont du noeud 2) et le point de mise en charge (situé environ 3,5 km plus en aval, cf. fig. 4.9)

est inférieur a la durée de I’horizon considéré.

Pour un contrdle évitant les mises en charge, il semble plus prudent, conformément & ce
qu’indiquent les résultats du tableau 4.4, de permettre une hauteur maximale inférieure au
diametre des conduites. En autorisant des hauteurs équivalentes au diametre, la hauteur d’eau la

plus élevée atteinte en réseau au cours de 1’été 1989 est en effet de 2,7 m contre 1,9 m lorsqu’un
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remplissage maximal de 85 % des conduites est admis. La fiabilité accrue du contrdle dans cette
situation provient de la capacité de stockage résiduelle dans I’intercepteur au voisinage de la
conduite la plus sollicitée. Ainsi, en tentant de conserver une hauteur maximale correspondant
a 85 % du diametre des conduites, il est possible d’éviter toute mise en charge du réseau lors de
I’été 1989, en contrepartie d’une augmentation de seulement 3 % des volumes déversés face au

controle imposant une hauteur piézométrique maximale égale au diamétre des conduites.

4.4.3 Impact de la durée de I’horizon de controle

Afin d’évaluer I'influence du temps de parcours en réseau sur la performance et la fiabilité du
contrdle, les optimisations présentées aux sections précédentes ont été répétées en appliquant des
horizons de contrdle de 5 puis de 45 minutes, toujours en conservant un pas d’optimisation de
5 minutes. Encore une fois, les prédictions de débits entrant ont été considérées fiables sur toute
la durée de 1’horizon et les régulateurs situés en amont des noeuds 2, 5, 9, 10, 11, 12 et 13 de
’intercepteur ont été retenus pour le controle dynamique (cf. fig. 4.5). Selon les cas, un total de
18, 72 ou 162 contraintes devaient étre respectées (18 conduites fois le nombre de pas
d’optimisation) et le vecteur des variables de contrble contenait 7, 28 ou 63 éléments
(7 régulateurs contrdlés fois le nombre de pas d’optimisation). Les résultats détaillés de ces
diverses optimisations (volumes déversés et hauteurs maximales atteintes pour chaque pluie) sont
présentés a I’ Annexe J, tandis que les sections suivantes présentent un résumé et une discussion

de ces résultats.

4.4.3.1 Evaluation de la performance

La somme des volumes déversés au cours de 1’été 1989 suite a 1’application d’un CPG sur
I’intercepteur Marigot apparait au tableau 4.5 pour diverses hauteurs piézométriques maximales
permises et divers horizons de contrdle. Suivant les résultats contenus dans ce tableau, la durée
de I’horizon n’a pas d’impact significatif sur la performance globale d’un CPG lorsque les mises

en charge de 'intercepteur sont permises (h,,, = 3 m, 5 m et 10 m). Afin d’évaluer si cette
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constatation s’ applique également a chaque événement pluvieux, les figures 4.11 a4.14 illustrent

les volumes déversés lors de chacune des pluies de 1été 1989.

Tableau 4.5 : Déversements totaux (m®) pour I’été 1989 en fonction de la durée de 1’horizon de

contrdle et de la hauteur maximale permise

Hauteur maximale Horizon de 5 min Horizon de 20 min Horizon de 45 min
10m 414200 414 200 413 760
5m 475219 477 016 475 868
3m 547 381 546 242 545 650
Diameétre 619 220 592 314 574 650
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Ces derniéres figures confirment que lorsque la mise en charge est permise dans 1’intercepteur,
’allongement de 1’horizon de contrle n’améliore pas la performance du CPG. Les temps de
propagation dans la partie pleine du réseau étant trés rapides, le fait de prédire les intrants au
systeme sur 5, 20 ou 45 minutes ne permet pas d’assurer une meilleure distribution des volumes
dans I’intercepteur. Ceci s’ajoute au fait que, lorsque la hauteur d’eau maximale est atteinte dans
le puits de pompage, les volumes stockés en réseau demeurent constants et les débits introduits

dans I’intercepteur sont en équilibre avec le débit retiré du puits par pompage.

Il apparait donc que le recours a un horizon de contrdle supérieur & 5 minutes ne permet pas
d’améliorer la performance du CPG pour un intercepteur en charge. Ceci suggére qu’en terme
de performance, un controle de type réactif plutdt que prédictif puisse étre appliqué pour gérer
de tels intercepteurs. En effet, puisque I’horizon de controle de 5 minutes ne comporte qu’un pas
de temps d’optimisation, les décisions sont alors prises en fonction des débits entrant dans le
réseau 4 un seul et méme moment. A la limite, si les calculs d’optimisation pouvaient étre
complétés en une fraction de seconde, il suffirait de mesurer et non plus de prédire les intrants
au systéme pour pouvoir déterminer les débits entrant minimisant les volumes déversés. On
pourrait dans ce cas qualifier le contrdle de réactif, bien qu’il demeure alors de type global plutot

que local, puisque les décisions de gestion seraient prises en regard des débits entrant & chaque
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point de contrdle de I’intercepteur. Mais puisque, selon la performance de calcul actuelle des
ordinateurs personnels, 1’optimisation des débits sur 5 minutes nécessite des temps de calcul de
I’ordre d’une minute, ’application d’un court horizon de contrdle doit tout de méme faire appel
aux prédictions de débits entrant dans le réseau au pas de temps suivant. L’utilisation d’un
horizon aussi court que 5 minutes comporte certains avantages. En plus d’accélérer sensiblement
les calculs par la diminution du nombre de variables de contrdle et par la réduction de la période
sur laquelle les débits et hauteurs d’eau en conduite doivent étre simulés a chaque cycle
d’optimisation, I’utilisation d’un court horizon évite de faire appel a des prédictions de pluies
plus ou moins certaines. En effet, les prédictions de pluie qui alimentent les modéles de
simulation d’un CPG sont entachées d’incertitudes qui augmentent en fonction de la durée de ces
prédictions. Les résultats présentés dans ce chapitre ont tous été obtenus en négligeant ces
incertitudes. I1 est probable que leur prise en compte aurait conduit a une diminution de la

performance du contrdle pour de plus longs horizons lors de certains événements pluvieux.

On doit toutefois garder a ’esprit que ces résultats ont été obtenus a 1’aide du modele de
simulation MIA qui, comme la majorité des modeles résolvant les équations de St-Venant pour
simuler 1’écoulement en conduite d’égout, suppose un équilibre instantané entre les hauteurs
piézométriques et les débits lors d’écoulements en charge. Cette représentation revient a supposer
que les débits sont injectes directement dans 1’ intercepteur et qu’une pression suffisante permet
leur écoulement en conduite, alors que ces débits sont en réalité introduits dans I’intercepteur par
I’entremise de conduites verticales. L.’ élévation de la hauteur d’eau dans ces conduites provoquée
par les débits provenant des collecteurs fournit [a pression nécessaire a la propagation des débits
vers I’intercepteur. Ces mémes débits entrainent subséquemment une réduction des volumes
d’eau dans chaque conduite verticale et par conséquent une diminution des hauteurs
piézométriques. L’atteinte de la situation d’équilibre qui en résulte, simulée par le modéle, est
donc précédée d’une période de transition négligée par le MIA, dont la durée varie selon les
conditions d’écoulement et les caractéristiques de I’intercepteur. Des tests simples présentés a

I’ Annexe K ont montré que pour I’intercepteur Marigot la durée de cette période de transition
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serait inférieure a 5 minutes. Ainsi, compte tenu des résultats présentés précédemment et du
temps de réaction de l’intercepteur Marigot lorsqu’en charge, il semble qu’en terme de
performance un horizon de contrdle de 5 minutes soit adéquat pour gérer cet intercepteur lorsque

I’écoulement y est en charge.

La situation est cependant différente pour un écoulement a surface libre, puisque la prolongation
de I’horizon de contrdle se traduit'pour certaines pluies en une amélioration de la performance
du CPG (cf. figure 4.14). Dans ces circonstances, la possibilité de prédire les débits entrant sur
une plus longue période permet de mettre a profit le laminage des débits afin de répartir de fagon
optimale les volumes stockés dans 1’intercepteur. Selon la distribution temporelle et spatiale des
débits entrant lors de chaque pluie, I’amélioration de la performance qui en résulte tend vers une
valeur maximale au-dela de laquelle I’allongement de I’horizon de contrdle ne conduit a aucune
réduction supplémentaire des volumes déversés. Ainsi, pour certaines pluies, cette performance
optimale est atteinte avec un horizon de 20 minutes (ex. pluie 15) alors que pour d’autres, la
performance du contréle est améliorée par I’ utilisation d’un horizon plus long (ex. pluie 14). Ces
résultats laissent entendre que pour un intercépteur a ’intérieur duquel des mises en charge
prolongées ne pourraient étre tolérées, et donc ou des transitions successives d’un écoulement
a surface libre vers un écoulement en charge seraient observées en temps de pluie, I’allongement
de I’horizon conduirait a une amélioration de la performance du contréle. Dans une telle
situation, méme si les mises en charge étaient permises en réseau, il serait avantageux d’utiliser

un horizon plus long afin de réduire les volumes déversés.

Pour I’ensemble de I’été 1989, le gain de performance associ€ & un horizon de 45 minutes plutot
que de 5 minutes lorsque h,,,, est fixé au diamétre des conduites est de 8 %. Cette réduction
modérée des volumes déversés provient des particularités de I’intercepteur Marigot, dont 1’état
varie peu en situation de contrdle suite a 1’atteinte de la hauteur d’eau maximale a I’aval du

systéme. Des gains significatifs ne peuvent donc &tre obtenus au niveau de la performance du
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controle sur ce systéme que pendant la période précédent 1’établissement de cette hauteur

maximale dans le puits de pompage.

4.4.3.2 Evaluation de la fiabilité

Nous avons vu a la section précédente qu’un horizon de controle de 5 minutes semblait suffisant
en terme de performance pour contrdler 1’intercepteur Marigot lorsque 1’écoulement y est en
charge. Nous examinerons dans cette section si un tel horizon permet d’assurer la fiabilité du
contrdle. A cette fin, le tableau 4.6 montre les hauteurs maximales atteintes lors de ’été 1989
suite & I’application d’un CPG autorisant diverses hauteurs piézométriques maximales, tandis que
les résultats obtenus lors de la pluie centennale apparaissent au tableau 4.7. La durée maximale
du dépassement de contraintes survenu au cours d’une pluie est également présentée dans ces
tableaux. Notons qu’au cours de 1’été 1989, la durée maximale de dépassement et la hauteur
piézométrique maximale ne sont pas nécessairement observées lors de la méme pluie. Par
ailleurs, la hauteur pi¢zométrique maximale ne survient jamais plus longtemps que 5 minutes (un

pas d’optimisation) dans chaque cas.

Tableau 4.6 : Hauteurs d’eau maximales atteintes et durées maximales des dépassements de

contraintes au cours de 1’été 1989 selon la durée de I’horizon de contrdle

" Hauteur maximale atteinte (m) Durée du dépassement (min)

" H. de 5 min |H. de 20 min|H. de 45 min| H. de 5 min [H. de 20 min|H. de 45 min
10m 10,0 10,0 10,0 0 0 0
5m 5,2 5,0 5,0 30 0 0
3m 4,2 3,6 3,2 95 55 25
Diametre 3,4 2,7 2,1 85 55 5
0,85 D 2,8 1,9 1,7 90 35 0
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Tableau 4.7 : Hauteurs d’eau maximales atteintes et durées des dépassements de contraintes

pour la pluie centennale selon la durée de 1’horizon de contrdle

n Hauteur maximale atteinte (m) Durée du dépassement (min)
- H.de5Smin | H.de20min | H.deSmin | H.de20 min

10 m 10,0 10,0 0 0

5m 5,1 5,0 20 0

3m 4,5 3,6 120 60

Diamétre 3,2 3,0 120 90

0,85D 2,9 1,8 120 5

On constate aux tableaux précédents que les contraintes de hauteurs d’eau maximales ne peuvent
étre satisfaites pour toutes les pluies et pour tous les horizons de contrble (par exemple, hauteur
maximale atteinte de 4,5 m pour h,,,, = 3 m et un horizon de 5 minutes). Tel que mentionné a la
section 4.4.2.2, ces dépassements proviennent de la disparité entre les temps de propagation des
débits dans le systéme et la durée de I’horizon de contréle ; ils surviennent lorsque les volumes
déja présents dans I’intercepteur ainsi que les débits introduits aux régulateurs non contrdlés sont
suffisants pour provoquer un dépassement de contraintes, ceci méme si les régulateurs controlés
sont complétement fermés (variables de controle toutes €gales a zéro). Pour toutes les pluies et
tous les horizons de controle considérés, les dépassements de contraintes, s’il y en a, se
produisent en début de simulation. Une fois que le systéme a atteint son état de remplissage
maximal selon les contraintes de hauteurs en vigueur, toutes les contraintes d’opération sont

ensuite respectées, méme en utilisant un horizon de contréle de 5 minutes.

On constate également aux tableaux 4.6 et 4.7 que, pour un intercepteur en charge, la durée du
dépassement de contrainte ainsi que I’ampleur de ce dépassement s’accroissent lorsque la hauteur
maximale diminue. Ceci résulte du fait que les plus fortes hauteurs d’eau provoquent un

remplissage complet des conduites de I’intercepteur sur une plus grande longueur. Les taux de
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transfert sont alors tres rapides dans une plus grande proportion du réseau, ce qui en facilite la

gestion lors de I’application de courts horizons.

Ainsi, méme si la durée de ’horizon de contrdle n’a pas d’impact significatif sur les volumes
déversés lors d’un contrdle favorisant les mises en charge, le recours & un horizon plus long
permet d’accroitre la fiabilité du contrdle. Toutefois, ce résultat est obtenu en négligeant les
incertitudes associées aux prédictions de débits entrant. La prise en compte de ces incertitudes,
lesquelles s’accroissent en fonction de la durée de la prédiction, pourrait diminuer la portée de
ce résultat. Egalement, puisque le dépassement de contraintes obtenu avec un horizon de contrédle
de 5 minutes n’est que de 3,6 % de la hauteur maximale permise pour 5 m et qu’il est nul pour
une hauteur de 10 m, un tel horizon devrait étre considéré lors du contréle de I'intercepteur
Marigot lorsque les mises en charge sont permises. Tel que mentionné précédemment, I’ensemble
de ces résultats est cependant obtenu par simulation mathématique en supposant un équilibre
instantané entre les débits et hauteurs piézométriques dans les zones en charge. Les hauteurs
d’eau simulées sont donc probablement inférieures aux hauteurs qu’on observerait en pratique
lors de la période de transition précédant I’atteinte de 1’état d’équilibre simulé par le modele.
Pour assurer la sécurité du systéme, on devrait par conséquent imposer au contrdle une hauteur

maximale inférieure a la hauteur piézométrique a ne pas dépasser en réseau.

On doit enfin noter que les résultats présentés dans cette section ont €té obtenus en choisissant
comme régulateurs controlés dynamiquement ceux situés en amont des noeuds 2, 5, 9, 10, 11,
12 et 13 de I'intercepteur Marigot (cf. fig. 4.5), ces régulateurs ayant ét¢ choisis en fonction de
la disponibilité des équipements ainsi qu’en fonction des volumes d’eau transitant a chacun de
ces noeuds. Il est possible qu'une localisation mieux adaptée des régulateurs controlés ait pu
conduire au respect des contraintes pour toutes les pluies et tous les horizons sans altérer la

performance ni la fiabilité du contréle. Cette question sera examinée a la section suivante.
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4.4.4 Localisation optimale des points de régulation

Cette section vise a déterminer comment la position des régulateurs contrdlés peut étre choisie
de fagon a optimiser la performance et la fiabilité du CPG. Nous vérifierons tout d’abord s’il est
possible de réduire le nombre de régulateurs contr61és sans en modifier la position et sans affecter
les volumes déversés ni le risque de dépassement de contrainte. Le détail des résultats résumés

dans la présente section est développé pour chaque pluie a I’ Annexe J.

4.4.4.1 Impact du nombre de régulateurs controlés

L’impact du nombre de régulateurs contrdlés a tout d’abord été étudié en conservant les sept
mémes régulateurs dynamiques que précédemment (en amont des noeuds 2, 5, 9, 10, 11, 12 et
13) puis en retirant un régulateur contrdlé a la fois, le régulateur retranché étant toujours celui
recevant le plus faible volume d’eau en temps de pluie. Suivant cette approche, les configurations

suivantes, représentées a la figure 4.15, ont été évaluées :

1) 7 régulateurs : contrdle des régulateurs en amont des noeuds 2, 5, 9, 10, 11, 12 et 13
2) 6 régulateurs : contrdle des régulateurs en amont des noeuds 2, 5,9, 10, 11 et 12

3) 5 régulateurs : contrdle des régulateurs en amont des noeuds 2, 5, 9, 10 et 11

4) 4 régulateurs : contréle des régulateurs en amont des noeuds 2, 5, 9 et 10

5) 3 régulateurs : contrdle des régulateurs en amont des noeuds 2, 9 et 10
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Figure 4.15 : Position des régulateurs contrdlés (@) sur I’intercepteur
Marigot lors de [’étude de I'impact du nombre de
régulateurs

La somme des volumes déversés au cours de 1’été 1989 selon ces configurations est présentée

au tableau 4.8, tandis que les hauteurs maximales atteintes apparaissent au tableau 4.9.
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Tableau 4.8 : Volume total déversé au cours de 1’été 1989 selon le nombre de régulateurs

contr6lés avec un horizon de contrdle de 20 minutes

hy. =10 m hyx=5m
Nombre de - .
régulateurs controlés Volume total |Augmentation p/r| Volume total |Augmentation p/r
déversé (m?) a 7 régulateurs déversé (m?) a 7 régulateurs
7 414 200 0,0 % 477016 0,0 %
6 414 892 0,2 % 477 278 0,1 %
5 417 681 0,8 % 479 320 0,5 %
4 418 277 1,0 % 479 706 0,6 %
3 418 087 0,9 % 479 366 0,5 %

Tableau 4.9 : Hauteur d’eau maximale atteinte (m) au cours de 1’été 1989 selon le nombre de

régulateurs controlés

Nombre de hoe=5m h,.=10m
régulateurs
controlés Horizon de 5 min [Horizon de 20 min| Horizon de 5 min |Horizon de 20 min

7 52 5,0 10,0 10,0
6 5,5 5,1 10,0 10,0
5 6,1 5.8 10,0 10,0
7 6.9 6.4 10,0 10,0
3 7.9 7.5 10,0 10,0

On constate que le fait de réduire le nombre de régulateurs contrdlés n’a pas d’impact significatif
sur la performance du contrdle pour un intercepteur en charge (augmentation maximale de 1,0 %
des volumes déversés avec quatre régulateurs plutdt que sept). Par contre, tel que le montrent les
hauteurs maximales atteintes en réseau apparaissant au tableau 4.9, la fiabilité du contréle décroit
rapidement lorsque le nombre de régulateurs contrdlés diminue. On observe en fait que la
suppression d’un seul régulateur contr6lé conduit a un dépassement de I’ordre de 10 % de la

hauteur maximale pour h,,, =5 m et un horizon de contréle de 5 minutes. Il semble donc que le
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maintien d’un horizon de 5 minutes nécessite de conserver 1’ensemble des régulateurs si les

positions de ceux-ci ne peuvent étre modifiées.

4.4.4.2 Impact de la position des régulateurs contrdlés

Afin d’évaluer I’impact de la position des régulateurs controlés sur la performance et la fiabilité
du CPG, diverses optimisations ont d’abord été conduites en conservant un total de sept
régulateurs contrdlés sur 1’intercepteur, tout en variant leur position. Ainsi, les régulateurs les
plus en amont du systéme ont en premier lieu été contr6lés de fagon dynamique (configuration
“amont”), puis ensuite ceux situés les plus en aval (configuration “aval™) et finalement les
régulateurs contrdlés ont été disposés uniformément le long de I’intercepteur (configuration
“dispersée”). Les noeuds 4, 6 et 17 ne recevant que des apports sanitaires, les régulateurs
localisés en amont de ceux-ci n’ont en aucun cas été considérés comme pouvant étre contrdlés

dynamiquement. On obtient donc les configurations illustrées a la figure 4.16, soit :

a) Configuration “actuelle” : contrdle des régulateurs aux nocuds 2, 5,9, 10 11,12 et 13
b) Configuration “amont” : contrdle des régulateurs aux noeuds 1,2, 3, 5,7, 8¢t 9
¢) Configuration “aval” : contréle des régulateurs aux noeuds 10, 11,12, 13, 14, 15et 16

d) Configuration “dispersée” : contrdle des régulateurs aux noeuds 1,5,7,9, 11, 13 et 15
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Figure 4.16 : Position des régulateurs controlés (@) sur I’intercepteur
Marigot lors de 1’étude de I’impact de la position des

régulateurs

Pour chacune des ces configurations, le volume total déversé au cours de 1’été¢ 1989 selon la

hauteur piézométrique maximale permise est présenté au tableau 4.10, tandis que le tableau 4.11

montre les hauteurs maximales atteintes au cours de cette méme saison.

Tableau 4.10 : Volume total déversé au cours de 1’été 1989 selon la localisation des régulateurs

contrdlés en utilisant un horizon de contrdle de 20 minutes

h..=5m h,.,=10m
Configuration Volume total |Augmentation p/r| Volume total |Augmentation p/r
déversé (m?) a “actuelle” déversé (m?) a “actuelle”
Actuelle 477 016 0,0 % 414 200 0,0 %
Amont 520 848 9,2 % 462 950 11,8 %
Aval 456 881 -4,0% 405 234 2,2 %
Dispersée 523 306 9,7 % 480 983 16,1 %
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Tableau 4.11 : Hauteur d’eau maximale atteinte (m) au cours de I’été 1989 selon la localisation

des régulateurs contr6lés

) hpx=5m h,..=10m
Configuration
Horizon de 5 min [Horizon de 20 min| Horizon de 5 min |Horizon de 20 min
Actuelle 5,2 5,0 10,0 10,0
Amont 7,3 5,9 10,0 10,0
Aval 5,0 5,0 10,0 10,0
Dispersée 6,0 5,6 10,0 10,0

Les résultats des deux tableaux précédents nous conduisent au rejet des configurations “amont”
et “dispersée” pour le contréle de I’intercepteur Marigot. En plus de provoquer un dépassement
non négligeable de la contrainte de 5 m, ces configurations entrainent une augmentation du
volume des déversements (par exemple. augmentation de 16 % des déversements en appliquant
la configuration “dispersée” avec h,,,, = 10 m). A I’opposé, on constate au tableau 4.10 que la
configuration “aval” présente une performance similaire a celle de la configuration “actuelle”,
meéme si les régulateurs composant la premiére de ces configurations regoivent en temps de pluie
en moyenne 40 % moins d’eau que les régulateurs initialement considérés comme contrdlés
dynamiquement. Les légers écarts de volumes déversés pour chaque pluie entre ces deux
configurations peuvent étre liés aux différentes capacités d’interception statique des régulateurs
non controlés. On observe également au tableau 4.11 que la configuration “aval” permet de
respecter en tout temps les contraintes de 5 et de 10 m, peu importe la durée de 1’horizon de
controle. Il s’avére en fait que I’intercepteur Marigot est plus facilement géré a I’aide de cette
derniére configuration puisque les régulateurs contr6lés sont tous situés dans la portion en charge
de 'intercepteur (cf. figure 4.9). Cette interprétation est confirmée par les résultats obtenus avec
les autres configurations. En effet, on constate que la contrainte de 10 m est toujours respectée
pour chacune des configurations, peu importe la durée de I’horizon de contrdle. Or pour une telle
contrainte de hauteur piézométrique, I’intercepteur est entiérement rempli (cf. figure 4.9) et par

conséquent tous les régulateurs du réseau sont inclus dans la portion en charge. Les vitesses de
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propagation étant tres élevées dans cette partie, il est possible de satisfaire la contrainte de 10 m
avec chaque configuration, méme en ayant recours a un horizon de contrdle de 5 minutes. Quant
a la contrainte de 5 m, son dépassement est moins important lors de ’utilisation de la
configuration “dispersée” plutdt qu’”’amont”. Cette situation provient du fait que 5 des
7 régulateurs de la configuration “amont” se situent dans la portion a surface libre de
I'intercepteur alors que seulement 3 régulateurs de la configuration “dispersée” se trouvent dans
cette portion. On peut conclure de ces derniéres observations que, pour assurer la fiabilité d’un
CPG avec un court horizon de controle, les régulateurs controlés doivent étre préférablement
situés dans la portion en charge de I’intercepteur puisque les temps de propagation y sont plus

courts.

En plagant les régulateurs contrdlés dans la partie en charge de I’intercepteur, il serait également
possible d’en réduire le nombre sans entraver la performance ni la fiabilité du contréle. Ceci
permettrait de diminuer le colt des ouvrages a mettre en place (vannes mobiles, systémes de
télécommunications, etc.) en plus de diminuer le nombre de variables du probléme d’optimisation
et, par conséquent, son temps de résolution. Afin de déterminer le nombre minimal de régulateurs
controlés assurant le maintien de la fiabilité du contréle sur I’intercepteur Marigot, nous avons
tout d’abord conservé comme régulateurs contrdlés dynamiquement les six régulateurs les plus
pres de ’exutoire (soit ceux situés en amont des noeuds 11, 12, 13, 14, 15 et 16) pour ensuite ne
conserver que 5 des ces régulateurs (en retirant de I’ensemble précédent le régulateur situé en
amont du noeud 11). Il s’est avéré que le contrdle dynamique des 6 derniers régulateurs avec un
horizon de 5 minutes permet de satisfaire la contrainte de hauteur piézométrique de 5 m lors de
la pluie centennale, tandis que le contrble des 5 derniers régulateurs conduit & une hauteur d’eau
maximale de 6,0 m dans cette méme situation. Le non-respect des contraintes s’explique par le
fait que, méme si tous les régulateurs contrdlés sont situés dans la portion en charge de
I’intercepteur, les débits introduits aux autres points d’entrée du réseau sont a eux seuls suffisants
pour engendrer des hauteurs d’eau supérieures & la valeur maximale souhaitée lorsque les

régulateurs contr6lés sont entiérement fermés. Cette derniére constatation implique que le choix
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des régulateurs contrdlés devrait se faire non seulement sur la base de leur localisation (portion
en charge de Iintercepteur), mais également en fonction de I’'importance des volumes que ces

régulateurs regoivent en temps de pluie.

Pour vérifier cette derni¢re hypothése, nous avons retenu comme régulateurs contrdlés les
5 régulateurs marqués d’un “X” 4 la derniére ligne du tableau 4.12, soit ceux recevant les plus
grands volumes d’eau en temps de pluie parmi les régulateurs les plus en aval du réseau
(rappelons que le régulateur situé en amont du noeud 17 n’est jamais considéré comme pouvant
étre controlé dynamiquement puisqu’il ne recoit que des apports sanitaires). Selon cette
configuration, il s’est avéré que la contrainte de hauteur piézométrique de 5 m pouvait étre
respectée avec un horizon de contrble de 5 minutes lors de toutes les pluies de 1’été 1989 ainsi
que lors de la pluie centennale. Egalement, la somme des volumes déversés lors de 1’6té 1989 en
conservant ces parametres est de 468 533 m?, ce qui représente une réduction des volumes
déversés de 1,4 % par rapport a la configuration “actuelle” (7 régulateurs contrdlés) mais une

augmentation de 2,6 % par rapport a la configuration “aval” (7 régulateurs control€s).

Tableau 4.12 : Volume d’eau recu en temps de pluie aux huit derniers noeuds de I’intercepteur

Marigot lors de I’été 1989 et position des régulateurs controlés

No du noeud 10 11 12 13 14 15 16 17

Volume total
recu en temps | 690 537 |236 755|214 077 {105 012|163 060 [ 182 060 {216 163 |325 225
de pluie (m?)
5 derniers X X X X X
5 sélectionnés X X X X X

Cependant, aucune configuration ne comportant que 4 régulateurs contrdlés sur I’intercepteur ne
permet de garantir la fiabilité¢ du contrdle lors de la pluie centennale en utilisant un horizon de

5 minutes. Ainsi, pour le systéme constitué de I’intercepteur Marigot et du puits de pompage
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situé a 1’aval de celui-ci, le nombre minimal de régulateurs contr6lés est de 5 si on souhaite
appliquer un horizon de contrdle de 5 minutes et respecter une hauteur maximale de 5 m. La
réduction du nombre de régulateurs est toutefois associée a une augmentation de 2,6 % du
volume des déversements lors de 1’été 1989 par rapport au CPG retenant 7 régulateurs controlés.
Controler ces 5 régulateurs en admettant une hauteur piézométrique maximale de 5 m en réseau
permet de réduire les volumes déversés de 24 % face a un contrdle prédictif évitant les mises en

charge.

4.5 Stratégies de controle simplifiées

Les résultats obtenus a la section 4.4 suggérent qu’il serait possible d’adopter des modes de
gestion plus simples que la stratégie de CPG précédemment élaborée lors du contrble d’un
intercepteur en charge, et particuliérement de I’intercepteur Marigot. Dans cette optique, nous
¢valuerons dans cette section trois stratégies de gestion simplifiées, soit : 1) une stratégie basée
sur I’estimation des débits aux points de contréle afin de respecter une hauteur d’ecau maximale
dans le puits de pompage ; 2) un CPG visant la maximisation du débit a ’aval de I’intercepteur

et 3) un CRL permettant la mise en charge des conduites.

4.5.1 Controle de la hauteur d’eau dans le puits

Lesrésultats présentés a la section 4.4.2 révélent que la hauteur piézométrique maximale permise
est atteinte pour toutes les pluies considérées a I’intérieur du puits de pompage plutdt que dans
une conduite de I’intercepteur Marigot, sauf en début d’événement lors du remplissage du puits.
Afin de simplifier la gestion de I’intercepteur en tenant compte de cette particularité, nous avons
élaboré une stratégie de gestion du systéme qui, a la maniére de celle proposée par Spielvogel
et Edenhofer [1992], impose une hauteur d’eau maximale dans le puits et remonte vers I’amont
pour déterminer, a 1’aide du mode¢le de simulation (MIA), les débits devant entrer aux points de
contrdle afin d’atteindre cette hauteur d’eau a 1’aval. Les débits déversés sont alors calculés

directement a I’aide du modele de simulation, sans recourir a aucun algorithme d’optimisation,
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en favorisant les déversements a I’aval de I’intercepteur. Ce type de stratégie ne conduit pas
nécessairement & une minimisation des volumes déversés, mais posséde I’avantage de simplifier

et donc d’accélérer les calculs.

Ce mode de gestion s’avére en fait désastreux au niveau de la fiabilité du contrdle lors de son
application a I’intercepteur Marigot. En effet, tant que la hauteur d’eau dans le puits n’a pas
atteint la valeur maximale autorisée, la stratégie de contrdle permet de forts débits dans
I’intercepteur. Ces débits élevés occasionnent dans les conduites du réseau de trés hauts niveaux
piézométriques qui, par exemple, peuvent atteindre 27 m lors de la pluie 28. Puisque le régime
d’écoulement dans I’intercepteur varie selon que le puits de pompage est rempli ou non a pleine
capacité, il est impossible d’appliquer un mode de gestion ne contraignant que les hauteurs d’eau

a I’aval du systéme pour la gestion de I’intercepteur Marigot.

4.5.2 Maximisation du débit a I’aval de I’intercepteur

La minimisation des volumes déversés en temps de pluie suppose la maximisation du stockage
en réseau d’égout. Dans le cas particulier d’un intercepteur en charge, ceci se traduit par la
maximisation du débit s’écoulant a ’aval du réseau. La seconde simplification apportée au
probléme d’optimisation consiste donc a transformer le probléme original (cf. section 4.2) en un
probléme visant la maximisation du débit a 1’aval (soit au point d’entrée dans le puits de
pompage) plutdt que la minimisation directe de la somme des volumes déversés. Cette
formulation réduit le nombre de termes de la fonction objectif, ce qui pourrait conduire a une
réduction du temps nécessaire a son évaluation. Le probléme a résoudre s’exprime alors de la

fagon suivante :

maximiser iQaval ({Qimj (t)}) (4.4
r=1
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soumis aux mémes contraintes que précédemment, soit :

0<0” (1)< 00’ (1) J=ln,
. r=1 n
] T 4.5
a, {{Qon” (0}) < ammas, N 4.5)
Qk ({Qintj (l‘)}) < Qmaxk k= 1’ T L

avec (J,,, = débit a I’aval de la derniére conduite de I’intercepteur.

Afin d’évaluer la performance et la fiabilité de ce type de contrdle, des optimisations ont été
réalisées pour toutes les pluies de 1’été 1989 ainsi que pour la pluie centennale en positionnant
les régulateurs contrdlés en amont des noeuds 2, 5, 9, 10 11, 12 et 13 de I’intercepteur Marigot
(configuration “actuelle”, cf. fig. 4.16). Avec cette configuration, pour h,,,, = 5 m et un horizon
de contrdle de 5 minutes, la somme des volumes déversés obtenue lors des pluies de I’été 1989
en maximisant le débit a 1’aval est de 481 105 m?, ce qui correspond a une augmentation de
seulement 1,2 % des volumes déversés par rapport au contrdle minimisant directement ces
volumes. Tel qu’illustré a la figure 4.17, cet écart se répartit a peu prés uniformément sur chaque
pluie. La légere augmentation de volume obtenue en maximisant le débit a I’aval plutdt qu’en
minimisant les déversements provient du fait que, pour garantir des débits plus élevés a I’aval,
la premiere de ces stratégies favorise le maintien pendant une plus longue période d’un niveau
d’eau dans le puits inférieur ou égal a la couronne de I’intercepteur, ce qui défavorise le stockage.
Lorsque la hauteur d’eau dans le puits atteint la valeur maximale permise, les déversements
redeviennent identiques a ceux obtenus lors d’un contréle visant directement la minimisation des

volumes déversés.
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Figure 4.17 : Volumes déversés lors des pluies de 1’été 1989 selon
deux objectifs différents avec h,,,,, =5 m et un horizon de
contrdle de 5 minutes

Cependant, le fait de ralentir le remplissage du puits permet dans tous les cas, méme lors de la
pluie centennale, de respecter la contrainte de 5 m avec un horizon de 5 minutes. La fiabilité du
contrdle se trouve donc accrue par la modification de la fonction objectif. Ce dernier constat
s’applique toutefois seulement lorsqu’une portion importante de 1’intercepteur est en charge. En
effet, tout comme pour le probléeme d’optimisation original, I’application d’un horizon de
contr6le de 5 minutes ne permet pas d’assurer la sécurité¢ du systéme lorsque des hauteurs

piézométriques maximales de 3 m ou égales au diamétre des conduites sont considérées.

On doit également noter que les temps de calcul requis par un contrdle visant la maximisation
du débit al’aval peuvent étre jusqu’a cinq fois inférieurs a ceux nécessaires a laminimisation des
déversements. I.’accélération de la résolution provient vraisemblablement de la réduction du
nombre de termes de la fonction objectif. Selon la formulation originale du probléme, une boucle
doit en effet étre complétée sur ’ensemble des régulateurs du réseau lors de 1’évaluation de la

fonction objectif afin d’ajouter a la valeur de cette fonction les volumes déversés a chaque
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régulateur. La fonction objectif du second probléme se trouve quant a elle directement estimée
suite a la simulation des débits s’écoulant dans I’intercepteur. La réduction du temps de calcul

qui en découle permet de diminuer de fagon significative la durée de chaque pas d’optimisation.

4.5.3 Contrdle réactif local favorisant les mises en charge

Nous avons vu a la section 4.4 que le recours a un horizon de contrdle de 5 minutes était suffisant
pour assurer la fiabilité et la performance du CPG pour un intercepteur en charge, a condition que
les régulateurs contrdlés soient adéquatement positionnés. La célérité de propagation des débits
dans la zone en charge est en effet telle qu’il n’est pas nécessaire de prédire les débits entrant sur
une longue période pour optimiser le contrdle. Ce dernier constat laisse entrevoir la possibilité
d’appliquer un contrdle réactif local (CRL) sur un intercepteur en charge sans augmentation

appréciable des volumes déversés.

Afin de vérifier cette hypothese, une stratégie de CRL simplifiée a été élaborée ; celle-ci
détermine, en fonction de la hauteur d’eau mesurée dans I’ intercepteur, si chacun des régulateurs
controlés doit étre ouvert ou fermé. Une seule hauteur seuil de déversement est définie pour tout
Iintercepteur puis dés qu’une hauteur supérieure a ce seuil est mesurée en aval d’un régulateur
contrdlé, celui-ci est completement fermé. I1 s’ agit en fait d’ une stratégie extrémement simplifiée
qui, en pratique, ne pourrait étre appliquée puisqu’elle peut mener a des variations rapides et
répétées d’ouverture des régulateurs. Les résultats obtenus avec cette stratégie peuvent toutefois
nous éclairer sur la performance potentielle d’un CRL. Cette stratégie differe du CRL décrit a la

section 4.4.2 par la possibilité d’admettre les mises en charge du réseau.

Pour ne pas excéder les contraintes d’opération, la hauteur seuil déterminant en chaque point de
contrdle s’il y a déversement ou non doit étre inférieure a la hauteur piézométrique maximale
permise. Afin de respecter la contrainte de 5 m lors de la pluie centennale et de toutes les pluies

de I’été 1989, cette hauteur seuil doit étre de 3,5 m pour I’intercepteur Marigot si la configuration
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“actuelle” des régulateurs contrdlés est appliquée. Ceci signifie que dés qu’une hauteur d’eau
supérieure & 3,5 m est mesurée en aval d’un point de contrdle, le régulateur qui s’y trouve est
completement fermé. Si on souhaite plutot respecter la contrainte de 3 m en appliquant le méme
type de contrdle lors de la pluie centennale et des pluies de 1’été 1989, on doit éviter que la
hauteur d’eau dans le puits de pompage s’ éléve au-dessus de la couronne de ’intercepteur. Ainsi,
en appliquant une hauteur seuil de déversement de 1,4 m, il est possible d’éviter toute mise en
charge du réseau (et par conséquent de respecter la contrainte de 3 m) tandis qu’une hauteur seuil
légeérement supérieure (1,45 m) conduit au dépassement de la contrainte de 3 m lors de certaines
pluies. En appliquant des hauteurs seuils de déversement de 1,4 et de 3,5 m lors du contrdle local
des pluies de 1’été 1989, on obtient les résultats résumés au tableau 4.13 et détaillés a1’ Annexe J.
Notons que les hauteurs piézométriques maximales atteintes en réseau lors de 1’été 1989 sont

alors respectivement de 1,60 et 4,84 m.

Tableau 4.13 : Comparaison de la performance du CRL et du CPG (en considérant un horizon

de contr6le de 20 minutes pour le CPG)

Seuil de Volume t(:t,al, déversé etu cours Réduction des
B déverseme de I’ét¢ 1989 (m?) volumes déversés
nt (CRL) CRL CPG apportée par le CPG
5m 3,5m 493 722 477016 3,5%
3m 1,4m 635 739 546 242 16,4 %
Diameétre 1,4m 635 739 592314 7,3 %

On constate au tableau précédent que lorsque des mises en charge importantes sont permises dans
I’intercepteur (h,,,.= 5 m), I’augmentation de la somme des volumes déversés en appliquant un
CRL plutdt qu’un CPG demeure faible (3,5 %). On peut supposer qu’une définition plus fine de
la hauteur seuil de déversement, dont une valeur différente pourrait étre établie a chaque point
de contrdle, conduirait méme a une amélioration de la performance globale du CRL. Toutefois,

I’estimation de ces hauteurs seuils a partir d’une chronologie d’événements pluvieux ne peut
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garantir le respect de la hauteur maximale permise dans I’éventualité d’une pluie affichant une
distribution spatiale et temporelle significativement différente de celles des pluies de référence.
Grace a sa capacité a prédire les débits et hauteurs d’eau en réseau en fonction des débits entrant,
la fiabilité du CPG dans une telle situation serait supérieure a celle du CRL. En fait, I’application
d’un CRL requiert la définition de régles de contrdle sévéres assurant en tout temps la sécurité
des usagers et des ouvrages. Des marges de sécurité considérables doivent donc étre associées
aux seuils de déversement d’un CRL, d’autant plus que les niveaux d’eau dans un systéme en
charge varient rapidement et de fagon importante en fonction des fluctuations de débit. Les
résultats présentés ci-haut ont été obtenus en imposant des seuils de déversement définis pour
garantir la fiabilité du contrdle lors des seuls événements de 1’été 1989. La nécessité d’imposer
des régles de contrdle plus contraignantes afin de maintenir cette fiabilité lors de la majorité des
événements pluvieux pouvant survenir sur le territoire de Laval conduirait a une augmentation

supplémentaire des volumes déversés suite au CRL de I’intercepteur Marigot.

Egalement, bien que la somme des déversements lors de 1’été 1989 semble peu réduite suite &
I’application d’un CPG plutot que d’un CRL pour h,,,, = 5 m, on constate a la figure 4.18 qu’il
n’en est pas ainsi lorsque la comparaison se fait pluie par pluie. Lors des pluies associées a des
hauteurs d’eau cumulées plus importantes, lesquelles représentent une proportion importante des
volumes déversés au cours de 1’été, I’amélioration de la performance associée au CPG reste en
effet mitigée, puisque le systeme demeure utilisé a pleine capacité sur une plus longue période.
Pour les événements de plus courte durée et lors desquels des volumes importants sont introduits
dans I’intercepteur en début de pluie, on remarque que le gain de performance rendu possible par

I’application du CPG peut atteindre jusqu’a 27 %.
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Figure 4.18 : Réduction du volume déversé pour h,,, = 5 m lors de
chaque pluie de 1’été 1989 en considérant un horizon de
contrdle de 20 minutes pour le CPG
Si toutefois on souhaite conserver un écoulement a surface libre dans I’ intercepteur ou si on ne
peut y tolérer que de faibles mises en charge (h,, = 3 m), les gains de performance globaux
associés au CPG deviennent plus importants. Le temps de réaction du systéme étant alors plus
lent et le réseau étant rempli & pleine capacité sur une plus faible portion de sa longueur, le fait
de prédire les entrées sur une certaine période et d’évaluer la répartition spatiale des volumes
permet une meilleure utilisation de la capacité de stockage du réseau. Les particularités de
’intercepteur Marigot viennent cependant limiter le gain de performance ainsi apporté par le
CPG. En effet, tel que mentionné précédemment, 1’état de ce systéme varie peu en situation de
contréle suite a l’atteinte de la hauteur d’eau maximale a 1’aval du systéme. Des gains
significatifs ne peuvent donc étre obtenus au niveau des volumes déversés que pendant la période
précédant 1’ établissement de cette hauteur maximale dans le puits de pompage. On peut imaginer
que pour un réseau différent, ou par exemple le taux de pompage a 1’aval serait supéricur a la
capacité maximale & surface libre des conduites, les gains apportés par le CPG pourraient étre

plus importants. Dans le cas de I’intercepteur Marigot, le taux de pompage maximal a I’aval est
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de 4,19 m*/s alors que la capacité maximale a surface libre des derniéres conduites du réseau est
de 4,31 m*/s. Il en résulte que la pente de la ligne piézométrique dans ces conduites est inférieure
a la pente de leur radier. Par conséquent, la hauteur maximale permise est toujours atteinte dans
le puits de pompage a I’aval du systéme. Si, & I’opposé, on avait un taux de pompage (et donc
un débit a 1’aval) supérieur a la capacité a surface libre des conduites, la pente de la ligne
piézométrique serait supérieure a celle du radier et la hauteur d’eau maximale permise pourrait
étre atteinte dans une des conduites de I’intercepteur plutot que dans le puits de pompage. Le
point ou cette hauteur maximale serait atteinte pourrait varier en fonction des débits entrant a
chaque point de contrédle et il en résulterait un systéme plus dynamique que celui de I’intercepteur

Marigot.

4.6 Conclusion

Nous avons proposé¢ dans ce chapitre une stratégie de contrdle en temps réel globale et prédictive
des réseaux d’égout en temps de pluie. Cette stratégie vise a déterminer les débits devant étre
interceptés aux ouvrages de contrdle de fagon a minimiser les déversements au milieu récepteur
sur un horizon de contréle fini tout en respectant les contraintes d’opération du systéme. La
stratégie proposée favorise lamise en charge de certaines conduites afin de maximiser le stockage
en réseau. Les débits acheminés aux ouvrages de contrdle sont tout d’abord déterminés a partir
de prédictions de pluie, considérées fiables pour la durée de 1’horizon de contrdle, et de modéles
de simulation simplifiés. A partir de ces débits, 1’algorithme d’optimisation GRG de
Lasdon et al. [1978], qui s’est révélé particuliérement bien adapté au probléme a résoudre,
détermine les débits devant étre interceptés aux ouvrages controlés afin d’atteindre les objectifs
de controle. L’impact des décisions sur les débits et hauteurs d’eau en réseau d’égout est alors

évalué a I’aide du modéle de simulation présenté au chapitre précédent.

La performance et la fiabilité de la stratégie de contrdle proposée ont été évaluées a partir des

résultats obtenus lors de son application sur I’intercepteur Marigot de la ville de Laval pour les
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pluies survenues sur ce territoire au cours de I’été 1989. Les diverses optimisations réalisées ont
permis de montrer que la mise en charge des conduites entraine une diminution appréciable des
déversements (par exemple, réduction de 30 % des volumes déversés en autorisant une hauteur
piézométrique maximale de 10 m plutdt qu’en évitant les mises en charge). Cette réduction est
principalement causée par 1’augmentation du stockage en conduite. Ainsi, pour le systéme
compos¢ de |’intercepteur Marigot et de son puits de pompage, 1’autorisation de hauteurs
piézométriques supérieures a celle conduisant au remplissage complet de I’intercepteur
n’améliore la performance du contréle que marginalement (cette amélioration provenant
entierement du volume supplémentaire stocké dans le puits de pompage). Il en sera de méme

pour tout intercepteur dont le débit a I’aval demeure limité par diverses contraintes d’opération.

Nous avons également constaté que 1’allongement de ’horizon de contrdle n’a pas d’impact
significatif sur la performance d’un controle favorisant les mises en charge lorsque des
surcharges prolongées peuvent étre tolérées en réseau. Lorsque les mises en charge doivent étre
évitées, ou lorsque que les contraintes d’opération du systéme conduisent a des mises en charge
successives, 1’allongement de I’horizon de contrle conduit en revanche a une réduction des
volumes déversés. Toutefois, méme lorsque le réseau est en charge, un horizon plus long permet
de mieux respecter les contraintes de hauteurs piézométriques pour une localisation quelconque
des régulateurs contrdlés. Si, par contre, les régulateurs contrdlés sont tous situés dans la partie
en charge de Iintercepteur, le recours a un horizon de contrdle de 5 minutes permet de satisfaire
I’ensemble des contraintes pour toutes les pluies considérées. Le fait de positionner les
régulateurs dans cette zone permet également de réduire leur nombre sans mettre en jeu la
performance du contréle. Ainsi, non seulement doit-on optimiser 1’opération des ouvrages de
contrdle lors du contréle en temps réel des réseaux d’égout, mais encore faut-il déterminer
adéquatement la position de ces ouvrages pour une fiabilité et une performance optimales. On

comprend I’importance de ces questions dans un contexte de mise en opération d’un tel controle.
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L’applicabilité d’un court horizon de contrdle dans le cas d’un intercepteur en charge s’explique
par la célérité élevée des ondes de crue dans une conduite sous pression. Les résultats présentés
ont toutefois été obtenus avec le modéle de simulation MIA, qui suppose un équilibre instantané
entre les hauteurs piézométriques et les débits en conduite lors d’écoulements en charge. Bien
que nous ayons vérifié¢ que cet équilibre serait atteint en quelques minutes sur I’intercepteur
Marigot, ceci suppose que les hauteurs d’eau simulées par le modéle peuvent étre inférieures a

celles observées en pratique. La fiabilité du contrble serait par conséquent accrue par I’imposition

d’une hauteur maximale inférieure a la hauteur piézométrique souhaitée.

Nous avons également confirmé dans ce chapitre que le contrdle prédictif global (CPG) des
réseaux d’égout permet de réduire les volumes déversés en temps de pluie face a un contrédle
réactif local (CRL). Cette amélioration de la performance du contréle demeure toutefois
marginale pour les événements associés aux plus forts déversements lorsque des mises en charge
importantes sont permises en réseau. La vitesse de réaction du systéme et surtout la configuration
particuliere de I’intercepteur Marigot, dont 1’état varie peu suite a latteinte de la hauteur
maximale permise a ’aval, viennent alors limiter I’amélioration de la performance liée a

I’application d’un CPG.

Enfin, nous avons constaté que le temps de calcul nécessaire a I’optimisation des variables de
contrdle sur chaque horizon pouvait étre significativement réduit en modifiant la formulation de
la fonction objectif. Ainsi, en maximisant le débit & 1’aval de l’intercepteur plutdt qu’en
minimisant directement le volume total déversé, il est possible de réduire jusqu’a cinq fois les
temps de calcul, en contrepartie d’une augmentation de 1 % des déversements lors de 1’ét€ 1989
et d’une amélioration de la fiabilité du contrdle. Cependant, la maximisation du débit a I’aval ne
peut étre appliquée que si le seul objectif du controle est de minimiser la somme des volumes
déversés. Cette formulation rend impossible la prise en compte de pondérations différentes aux
divers points de déversement ainsi que l’intégration d’objectifs liés a la qualité des eaux

déversées.




5 CONCLUSION

Nous avons développé dans le cadre de cette theése une stratégie de controle globale et prédictive
des réseaux d’égout qui vise a déterminer les débits devant étre interceptés aux ouvrages de
contr6le d’un réseau de fagon a minimiser les volumes déversés sans traitement au milieu
récepteur en temps de pluie. Afin d’utiliser au maximum la capacité de stockage et de transport
des réseaux, cette stratégie favorise la mise en charge de certaines conduites. La nature prédictive
de la stratégie de controle développée nécessite d’y intégrer un modele de simulation afin

d’estimer 1’état du systéme en fonction des débits interceptés aux ouvrages de contrle.

A cette fin, un modéle de simulation des écoulements en conduite d’égout reproduisant les
écoulements en charge et dont la rapidité de résolution permet son utilisation dans un contexte
de controle prédictif global (CPG) a été développé. Ce modele résout les équations de St-Venant
par un schéma de discrétisation implicite, les simplifications apportées a I’équation de
conservation de I’énergie étant liées aux types d’influence aval rencontrés. Le modéle a été validé
sur intercepteur Marigot de la ville de Laval puis sur plusieurs réseaux hypothétiques en
comparant ses résultats a ceux de modeles dynamiques complets. Les résultats du modele
développé se sont révélés similaires a ceux des modeles de référence, tant en termes de débits que
de hauteurs d’eau, en plus de demeurer numériquement stables pour tous les pas de temps de

calcul utilisés.

La performance et la fiabilité de la stratégie de contrdle proposée, utilisant les prédictions
fournies par ce dernier modele, ont ensuite été évaluées a partir des résultats obtenus suite a son
application a I’ intercepteur Marigot de la ville de Laval pour les pluies survenues sur ce territoire
au cours de I’été 1989. Cette application a permis de montrer que la mise en charge des conduites
entraine une diminution appréciable des déversements en temps de pluie (par exemple, réduction
de 30 % des volumes déversés en autorisant une hauteur piézométrique maximale de 10 m plutdt
qu’en évitant les mises en charge), cette réduction étant principalement causée par I’augmentation

du stockage en conduite. Les diverses optimisations réalisées ont également démontré que
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’allongement de I’horizon de contrdle au-dela de 5 minutes n’a pas d’impact significatif sur la
performance ni la fiabilité du contrdle lorsque de fortes mises en charge (ex. 5 m) sont autorisées
dansl’intercepteur et que la position des régulateurs controlés est adéquatement choisie. Pour une
localisation quelconque des régulateurs contrdlés ou lorsque les mises en charge doivent étre
¢vitées dans D’intercepteur, 1’allongement de 1’horizon de contrble conduit cependant a une
amélioration de la fiabilité du contréle (meilleur respect des contraintes d’opération) ainsi que,

dans certains cas, a une diminution des volumes déversés.

Les particularités d’un intercepteur en charge et particulierement la vitesse de réaction du
systéme associée au remplissage complet de certaines conduites nous ont par la suite conduits
vers I’¢élaboration d’une stratégie de controle simplifiée. Ainsi, il s’est avéré que la maximisation
du débit a T’aval de I’intercepteur plutdt que la minimisation directe des volumes déversés
entrainait une réduction appréciable des temps de calcul sans augmentation significative des
volumes déversés et sans entraver la fiabilité du contréle. Cette transformation du probléme
d’optimisation permet également d’accroitre la robustesse du contréle en facilitant la
minimisation de la fonction objectif et en permettant de valider les décisions de gestion par la
seule mesure du débit a I’aval de I’intercepteur. Une telle gestion visant la maximisation du débit
quittant I’intercepteur ne permet toutefois pas d’affecter des pondérations différentes aux divers
points de déversement en fonction de la qualité des eaux déversées ou de la sensibilité du milieu

récepteur.

La performance de la stratégie de contrdle proposée a également été comparée a celle d’un
controle réactif local (CRL) favorisant les mises en charge sur I’intercepteur Marigot. Cette
comparaison a confirmé que le CPG des réseaux d’égout permet une réduction des volumes
déversés en temps de pluie face au CRL. Lorsque des mises en charge importantes sont permises
en réseau, I’amélioration de la performance liée au CPG demeure plus appréciable pour les

by

¢vénements conduisant a des volumes déversés inférieurs a environ 20 000 m3. Lors
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d’événements plus importants, cette amélioration demeure limitée puisque I’ état du systéme varie

peu suite a I’atteinte du remplissage maximal permis par les contraintes d’opération.

A lalumiére de ces résultats, nous proposons d’adopter, pour le contrdle d’un intercepteur ot des
mises en charge importantes peuvent étre admises, un contrdle prédictif global visant la
maximisation du débit a I’aval de ’intercepteur sur un horizon de 5 minutes. Nous proposons
également de localiser les régulateurs contr6lés aux points d’entrée recevant en temps de pluie
les plus forts volumes d’eau parmi ceux situés dans la portion en charge de I’intercepteur.
L’applicabilité d’un court horizon de contrdle lorsque ces coﬁditions sont rencontrées s’ explique
par la vitesse élevée de propagation des ondes de crue dans une conduite sous pression. Les
résultats présentés dans cette thése ont toutefois été obtenus par simulation, en supposant un
équilibre instantané entre les hauteurs piézométriques et les débits en conduite lors d’écoulements
en charge. Ces résultats peuvent en outre laisser croire qu’un intercepteur en charge serait plus
facile a gérer qu'un intercepteur ol 1’écoulement demeure a surface libre en tout temps.
Toutefois, les hypotheses associées au modeéle de simulation impliquent que les hauteurs d’eau
simulées par le modéle peuvent étre inférieures a celles observées en pratique. Il serait intéressant
d’étudier, lors de travaux futurs, I’impact de cette simplification sur la fiabilité du contrdle. Dans
I’éventualité ot ces travaux confirmeraient la pertinence d’appliquer un horizon de 5 minutes lors
du controle d’un intercepteur en charge, ceci éviterait le recours a des prédictions de pluie a long
terme. Les problémes associés a la disponibilité et a 'incertitude de ces prédictions pourraient
ainsi étre €liminés. 1l serait également approprié d’estimer I’impact de I’hétérogénéité des pluies
sur les résultats du contrdle et d’évaluer comment des mesures de hauteurs d’eau et de débits

prises en réseau pourraient étre intégrées a la stratégie de contrdle pour en accroitre la fiabilité.

Les diverses conclusions émanant des résultats obtenus suite a 1’application de la stratégie de
controle développée sur I’intercepteur Marigot devraient également étre corroborées sur d’autres

intercepteurs ainsi qu’en variant les conditions limites particuliéres a I’aval du systéme. Il serait
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en effet intéressant de vérifier si un exutoire a surface libre ou encore un taux de pompage a

I’aval supérieur a la capacité a surface libre des conduites entraineraient les mémes conclusions.

Puisque des incertitudes importantes sont associées aux divers outils et données nécessaires 4 la
prise de décision en temps réel (prédictions radar, transformation pluie-débit, modélisation de
I’écoulement en conduite, fonctionnement des ouvrages, etc.), I'impact des ces incertitudes sur
la performance et la fiabilité de la stratégie de contrdle proposée dans cette thése devrait aussi
étre évalué. Etant donné ces incertitudes, il serait également intéressant d’envisager 1’ utilisation
d’une approche probabiliste pour contrdler les réseaux d’égout en temps réel. Les régles de
gestion pourraient alors étre définies de fagon a assurer la sécurité du systéme selon un certain
intervalle de confiance. Toutefois, puisque le temps de calcul demeure un facteur limitant dans
un contexte de contrdle en temps réel et puisque le seul fait d’optimiser I’opération des ouvrages
nécessite déja de nombreuses simulations de ’état du systéme, des méthodes simplifiées de
propagation des incertitudes (ex. méthodes d’analyse du premier ordre) devraient alors étre
retenues. La définition de distributions réalistes pour chacun des paramétres incertains demeure

cependant essentielle afin d’assurer la qualité d’un tel travail.

Des travaux futurs devraient également estimer dans quelle mesure 1’intégration a la stratégie de
contrdle proposée des aspects liés a la qualité de ’eau permettrait d’atténuer 1’impact du
ruissellement urbain sur la qualité des milieux récepteurs en temps de pluie. La prise en compte
de ces aspects pourrait s’ effectuer de fagon simple et robuste par 1’ajout de coefficients pondérant
chacun des termes de la fonction objectif & minimiser. La variation de ces coefficients selon les
points de contrdle pourrait alors refléter les écarts de charges polluantes recues a chacun des
régulateurs du réseau ou encore la sensibilité du milieu récepteur en aval de chacun des points
de déversement. Ce dernier type de gestion nécessite un classement des endroits a protéger en
priorité en fonction des usages de [’eau et de la capacité d’auto-épuration des divers trongons du
cours d’eau récepteur. Les coefficients de pondération de la fonction objectif pourraient

également varier a chaque pas d’optimisation de I’horizon de contréle, afin de prendre en compte
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la variation temporelle de la qualité des eaux déversées au cours d’une pluie. Ceci nécessiterait
toutefois une bonne connaissance de 1’évolution des eaux interceptées sur chaque sous-bassin en
fonction des caractéristiques de chaque événement pluvieux ou encore la mesure en temps réel
d’un paramétre (ex. turbidité) fortement corrélé a la qualité des eaux déversées. Il serait
intéressant d’examiner, dans ce contexte, comment les conclusions obtenues dans cette thése
concernant ’impact de la durée de I’horizon de contrdle et la localisation optimale des

régulateurs dynamiques seraient modifiées.

De plus, dans I’éventualité ou une modélisation robuste de 1’évolution de la qualité de I’eau en
réseau d’égout s’avérait disponible, la stratégie proposée et 1’outil développé dans le cadre de
cette these pourraient étre appliqués en vue de minimiser les charges de polluants plutot que les
volumes déversés au milieu récepteur en temps de pluie. Une étude antérieure [Rainville 1996]
a cependant démontré que la minimisation directe de la masse de polluants n’offre un avantage
significatif face a laminimisation des volumes que lorsque les concentrations varient d’un facteur

100 entre les divers points de contrdle.

Enfin, il serait pertinent d’évaluer lors de travaux futurs la performance d’un contr6le en temps
réel minimisant directement 1’impact global du systéme de drainage urbain (réseau d’égout et
station de traitement) sur la qualité¢ de I’eau du milieu récepteur. L’intégration de modéles
simulant la qualité¢ de I’eau sur les bassins urbains, en réseau d’égout, dans la station de
traitement et dans le cours d’eau récepteur ainsi que la définition d’une fonction objectif visant,
par exemple, la maximisation de 1’oxygene dissous ou la minimisation de la concentration en
ammonium en riviere permettraient d’atteindre cet objectif. Ceci exigerait toutefois I’ intégration
de modeles robustes et de résolution rapide pour simuler 1’évolution de la qualité de I’eau a
travers tout le systéme de drainage urbain ainsi que la disponibilité de mesures in situ nécessaires
au calage de ces modeles. Il deviendrait primordial dans ce contexte d’évaluer, tel que discuté

précédemment, I’impact des incertitudes associées aux prédictions des divers modéles.







ANNEXE A : Impact des eaux de ruissellement

urbaines sur le milieu récepteur

La contamination des eaux de pluie acheminées en réseau d’égout unitaire provient d’origines
diverses. Tout au long de son cheminement dans le systéme urbain jusqu’a son déversement dans
le milieu naturel, I’eau de pluie voit en effet ses propriétés chimiques et physiques modifiées par
plusieurs processus [Tsihrintzis et Hamid 1997]. Tout d’abord, les particules contenues dans
I’atmosphere telles les poussieres, la suie, les aérosols et les gaz sont lessivées par les gouttes de
pluie qui tombent ; cette accumulation de polluants peut avoir une influence importante sur la
qualité du ruissellement. Ensuite, I’impact de la goutte d’eau qui rejoint le sol est parfois suffisant
pour détacher des fragments de sol qui sont emportés par le ruissellement. Cette forme d’érosion
permet également aux polluants qui résident dans le sol (pesticides, engrais ou autres) d’étre
entrainés puis mélangés aux eaux pluviales. Lors de son ruissellement sur les surfaces
imperméables ou sur les surfaces perméables saturées, 1’eau de pluie récolte aussi une quantité
importante de contaminants déposés sur les surfaces entre les épisodes pluvieux. Parmi ces
contaminants, on retrouve notamment les dépdts atmosphériques, qui peuvent contribuer dans une
proportion de 40 a 50 % a I’apport en nutriments et en métaux lourds [Ellis 1989a], les huiles et
les graisses de méme que les sels déglagants [ Tsihrintzis et al. 1994]. Enfin, les débits en conduite
engendrés par certaines pluies sont suffisants pour remettre en suspension les sédiments qui
auraient pu se déposer dans les conduites d’égout unitaire en période de faible débit. Tous les
contaminants ainsi accumulés dans I’eau de pluie puis dans le mélange des eaux pluviales et
sanitaires peuvent subir diverses transformations physiques, chimiques ou biologiques avant
d’étre finalement déversés dans le milieu récepteur naturel. La combinaison de nombreux facteurs
détermine la charge totale de polluants alors déversée. Parmi ceux-ci, notons la distribution
temporelle et spatiale de la pluie, son volume et son intensité, le nombre de jours sans pluie
précédent I’événement, le trafic, l’utilisation du sol, les caractéristiques géologiques et
géographiques de la région, les pratiques d’entretien ainsi que la configuration du systéme de

drainage [Kaltenbrunner 1984].
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Le tableau A.1 présente quelques concentrations typiques rencontrées dans les eaux pluviales et
les eaux d’égout unitaire. Les concentrations observées a I’effluent de la station de traitement de
Montréal sont également présentées a titre de comparaison. Puisque la qualité des eaux de
ruissellement urbain varie considérablement selon les événements pluvieux et les bassins de
drainage [Ellis 1989a], ce tableau n’offre qu'un apergu des ordres de grandeur pouvant étre

rencontrés en pratique.

Tableau A.1 : Concentrations en polluants des eaux urbaines

Eau pluviale?® Eau unitaire ® Effluent de station
(pluviale + sanitaire) de traitement °

Matiéres totales en 21-2582 59 - 647 20
suspension (mg/L)
Demande biochimique 20 -365 25-225 38
en oxygene (mg/L) (DBOy) (DBO:s)
Demande chimique en 0,4-20 60 - 530 105
oxygene (mg/L)
Azote total (mg/L) 0,02 4-83 n.d.
Phosphore total (mg/L) 43 1,4-14 0,5
Plomb (mg/L) 0,01 -3,1 0,05 - 0,45 0,007
Zinc (mg/L) 0,01 - 3,68 0,081 - 1,07 0,058
Cadmium (ug/L) 0,5-6,8 1-43 1,8
Cuivre (ug/L) 5-472 30-77 26

* Tiré de Allison et Chiew [1995], Chambers et al. [1997], Ellis [1989a] et Ellis et Hvitved-Jacobsen [1996].

® Tiré de Carleton [1990], Chambers et al. [1997], Ellis [1989a], Ellis et Hvitved-Jacobsen [1996], Geiger [1984],
Hogland et al. [1984] et House et al. [1993].

¢ Tiré de Chambers et al. [1997] pour I’effluent de la station de Montréal.

La pietre qualité des déversements de réseaux d’égout unitaires se refléte sur les propriétés des
cours d’eau urbains au point de compromettre certaines activités sociales, économiques et

récréationnelles ainsi que la diversité biologique de ces écosystémes. La dilution des déversements
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dans de tres larges cours d’eau ne permet habituellement pas d’atténuer cet impact. En effet, la
propagation longitudinale et latérale d’un déversement, fait en bordure de rive, est généralement
faible [Lavallée et Lessard 1984]. Les eaux usées se diffusent donc dans le milieu récepteur sur
une tres faible largeur et par conséquent, la trés grande majorité de la masse évacuée reste

concentrée dans une zone ou les capacités de transport sont généralement limitées.

En réalité, la réponse des divers cours d’eau a ces rejets ponctuels varie considérablement selon
I’importance des processus physiques (transport, mélange, dilution, érosion, sédimentation, effets
thermiques, réaération, etc.), biochimiques (dégradation de la matiére organique, adsorption et
désorption des métaux et des micro-polluants, etc.) et microbiologiques (exode d’organismes,
mort des bactéries et virus, etc.) qui y prennent place [House et al. 1993]. Ces impacts de nature
et d’intensité variables sont généralement regroupés en cinq catégories principales
[Beck et al. 1989 ; Chocat et al. 1994 ; Ellis 1986 ; Ellis et Hvitved-Jacobsen 1996 ; Harremoés
et Rauch 1996 ; Lijklema et al. 1993].

Tout d’abord, I’oxydation de la matiére organique et de I’ammonium déversés contribue a la
diminution de la concentration en oxygene dissous du cours d’eau, ce qui peut causer la mort de
certaines espeéces aquatiques. L’oxydation de la matiére organique dissoute ou finement
particulaire provoque une diminution instantanée de la concentration en oxygéne dissous, tandis
que les matieres solides décantables s’accumulent sur le lit de la riviére pour causer une
diminution & plus long terme de la concentration en oxygeéne dissous. A cause de la combinaison
de ces phénomenes et du transport des matiéres oxydables par convection et diffusion, le
minimum global en oxygene dissous n’apparait pas au méme endroit ni en méme temps que la

charge maximale de pollution déversée.

Ensuite, selon les conditions de pH et de température, des effets toxiques peuvent survenir sur
I’écosysteme aquatique suite au déversement d’ammonium, de métaux lourds et de certains

micropolluants organiques. La majorité de ces éléments toxiques est adsorbée sur les solides en
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suspension et s’accumule dans les sédiments. Il en résulte des conditions de piétre qualité pour
I’habitat des espéces végétales et animales. Des conditions anaérobiques peuvent également
survenir & ce niveau, prolongeant la durée de I’impact causé par d’autres types de polluants.
Certains composés d’hydrocarbone contenus dans les huiles et les graisses rejetés par les
automobiles ainsi que les chlorures contenus dans les sels de déglagage peuvent également

s’avérer toxiques pour les organismes aquatiques [Tsihrintzis et al. 1994].

Les rejets du réseau d’égout modifient également diverses propriétés physiques du milieu
récepteur. Par exemple, I’augmentation de la température de 1’eau influence les processus
chimiques et biologiques, tandis que le déversement d’une quantité notable de solides en
suspension peut causer des dommages aux communautés biotiques. Le transport, la déposition et
la remise en suspension de matieres solides en suspension sont d’ailleurs considérés par plusieurs
(notamment Tsihrintzis et al. [1994] et Angelidis [1995]) comme une des principales sources de
pollution des cours d’eau urbains. L.’accumulation de métaux et de matiére organique dans ces
sédiments peut en outre provoquer une pollution a long terme suite a leur remise en suspension

lors de crues subséquentes.

Les nutriments, azote et phosphore, sont une quatriéme catégorie de polluants provenant du
systeme de drainage urbain dont les impacts sur le milieu récepteur ne peuvent étre négligés.
L’apport de ces substances nutritives dans les cours d’eau entraine la croissance excessive
d’algues et de macrophytes, ce qui modifie les propriétés de 1’écosysteme naturel en plus de

causer une diminution supplémentaire de la concentration en oxygéne dissous.

L’apport de bactéries pathogenes et de virus entraine une autre série d’impacts sur la qualité de
I’eau du milieu récepteur. La pollution de 1’eau par les microorganismes fécaux peut conduire a
des dépassements des standards de santé publique pour les activités de contact en milieu urbain
[Tsihrintzis et al. 1994] et peut provoquer des maladies infectieuses chez les étres humains en plus

d’affecter la biomasse des cours d’eau.
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L’impact des débordements des réseaux unitaires est d’autant plus sévére que les valeurs critiques
de plusieurs des paramétres mentionnés précédemment (oxygéne dissous, matiéres solides en
suspension, pollution toxique, nutriments et bactéries) peuvent survenir en méme temps
[Borchardt et Sperling 1997]. 11 est toutefois possible de réduire quelque peu cet impact par la
conservation des propriétés naturelles du cours d’eau récepteur, puisque les divers organismes,
microorganismes et plantes aquatiques qui y sont présents contribuent a son auto-épuration

[Marsalek et Sztruhar 1994].







Chapitre 1, Introduction 123

dans de tres larges cours d’eau ne permet habituellement pas d’atténuer cet impact. En effet, la
propagation longitudinale et latérale d’un déversement, fait en bordure de rive, est généralement
faible [Lavallée et Lessard 1984]. Les eaux usées se diffusent donc dans le milieu récepteur sur
une tres faible largeur et par conséquent, la trés grande majorité de la masse évacuée reste

concentrée dans une zone ou les capacités de transport sont généralement limitées.

En réalité, la réponse des divers cours d’eau a ces rejets ponctuels varie considérablement selon
I’importance des processus physiques (transport, mélange, dilution, érosion, sédimentation, effets
thermiques, réaération, etc.), biochimiques (dégradation de la matiére organique, adsorption et
désorption des métaux et des micro-polluants, etc.) et microbiologiques (exode d’organismes,
mort des bactéries et virus, etc.) qui y prennent place [House et al. 1993]. Ces impacts de nature
et d’intensité variables sont généralement regroupés en cing catégories principales
[Beck et al. 1989 ; Chocat et al. 1994 ; Ellis 1986 ; Ellis et Hvitved-Jacobsen 1996 ; Harremoés
et Rauch 1996 ; Lijklema et al. 1993].

Tout d’abord, I’oxydation de la matiére organique et de I’aminonium déversés contribue a la
diminution de la concentration en oxygéne dissous du cours d’eau, ce qui peut causer la mort de
certaines especes aquatiques. L’oxydation de la matiére organique dissoute ou finement
particulaire provoque une diminution instantanée de la concentration en oxygéne dissous, tandis
que les maticres solides décantables s’accumulent sur le lit de la riviere pour causer une
diminution a plus long terme de la concentration en oxygéne dissous. A cause de la combinaison
de ces phénomenes et du transport des matiéres oxydables par convection et diffusion, le
minimum global en oxygéne dissous n’apparait pas au méme endroit ni en méme temps que la

charge maximale de pollution déversée.

Ensuite, selon les conditions de pH et de température, des effets toxiques peuvent survenir sur
I’écosystéme aquatique suite au déversement d’ammonium, de métaux lourds et de certains

micropolluants organiques. La majorité de ces éléments toxiques est adsorbée sur les solides en
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suspension et s’accumule dans les sédiments. Il en résulte des conditions de piétre qualité pour
I’habitat des espéces végétales et animales. Des conditions anaérobiques peuvent également
survenir a ce niveau, prolongeant la durée de ’impact causé par d’autres types de polluants.
Certains composés d’hydrocarbone contenus dans les huiles et les graisses rejetés par les
automobiles ainsi que les chlorures contenus dans les sels de déglagage peuvent également

s’avérer toxiques pour les organismes aquatiques [Tsihrintzis et al. 1994].

Les rejets du réseau d’égout modifient également diverses propriétés physiques du milieu
récepteur. Par exemple, I’augmentation de la température de 1’eau influence les processus
chimiques et biologiques, tandis que le déversement d’une quantité notable de solides en
suspension peut causer des dommages aux communautés biotiques. Le transport, la déposition et
la remise en suspension de matieres solides en suspension sont d’ailleurs considérés par plusieurs
(notamment Tsihrintzis et al. [1994] et Angelidis [1995]) comme une des principales sources de
pollution des cours d’eau urbains. L’accumulation de métaux et de matiére organique dans ces
sédiments peut en outre provoquer une pollution & long terme suite  leur remise en suspension

lors de crues subséquentes.

Les nutriments, azote et phosphore, sont une quatriéme catégorie de polluants provenant du
systéme de drainage urbain dont les impacts sur le milieu récepteur ne peuvent étre négligés.
L’apport de ces substances nutritives dans les cours d’eau entraine la croissance excessive
d’algues et de macrophytes, ce qui modifie les propriétés de 1’écosystéme naturel en plus de

causer une diminution supplémentaire de la concentration en oxygéne dissous.

L’apport de bactéries pathogenes et de virus entraine une autre série d’impacts sur la qualité de
I’eau du milieu récepteur. La pollution de I’eau par les microorganismes fécaux peut conduire a
des dépassements des standards de santé publique pour les activités de contact en milieu urbain
[Tsihrintzis et al. 1994] et peut provoquer des maladies infectieuses chez les étres humains en plus

d’affecter la biomasse des cours d’eau.
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L’impact des débordements des réseaux unitaires est d’autant plus sévére que les valeurs critiques
de plusieurs des paramétres mentionnés précédemment (oxygéne dissous, matiéres solides en
suspension, pollution toxique, nutriments et bactéries) peuvent survenir en méme temps
[Borchardt et Sperling 1997]. Il est toutefois possible de réduire quelque peu cet impact par la
conservation des propriétés naturelles du cours d’eau récepteur, puisque les divers organismes,

microorganismes et plantes aquatiques qui y sont présents contribuent a son auto-épuration

[Marsalek et Sztruhar 1994].







ANNEXE B : Méthodes de réduction des volumes et

des charges de polluants déversés

Cette annexe présente d’abord une revue des diverses techniques permettant de réduire les
volumes d’eau déversés en temps de pluie ou d’améliorer la qualité de ces déversements. Les cas
d’application du contrdle en temps réel des égouts unitaires relevés dans la littérature sont par la

suite exposés a la section B.3.

B.1 Réduction des volumes déversés

B.1.1 Controle a la source

Le controle a la source des débits de ruissellement vise la diminution des pointes de débit et
volumes de ruissellement avant leur entrée dans le réseau d’égout. Ceux-ci peuvent tout d’abord
étre réduits par I’application de mesures dites non structurales, lesquelles ne nécessitent 1’ajout
d’aucune nouvelle infrastructure. L application de certains réglements, visant par exemple le
maintien de surfaces perméables minimales et la limitation des densités d’habitation, ou un
meilleur controle de l'infiltration dans les réseaux (réparation des conduites, détection des
branchements illégaux et des obstructions) figurent parmi ce type de méthodes [Ranchet et Ruperd

1983 ; Lawrence et al. 1996].

Certaines méthodes dites structurales requiérent quant a elles de tres 1égers investissements et
peuvent s’ avérer efficaces pour réduire les volumes et débits de ruissellement. Parmi celles-ci, on
note la minimisation des surfaces imperméables directement branchées au réseau (comme par
exemple les toitures dont le débranchement occasionnerait une réduction de 10 4 30 % des pointes
de débit et de 50 % des volumes de ruissellement selon Ellis [1989b]) ou le stockage accru sur les
surfaces imperméables (toits, stationnements, etc.) [Ranchet et Ruperd 1983 ; Braune et

Wood 1999 ; Welker et al. 1999].
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La construction de bassins de rétention ou d’ouvrages d’infiltration en amont des réseaux permet
¢galement de réduire les débits acheminés aux réseaux de collecte en temps de pluie. Les bassins
de rétention sont généralement érigés pour contenir temporairement les eaux de ruissellement qui
sont ensuite évacuées vers le réseau d’égout suite a la réduction des débits a 1’aval de ces bassins.
Cependant, les larges bassins contribuent également a ’amélioration de la qualité des eaux
interceptées par la décantation des solides en suspension et autres polluants, lorsque le temps de
rétention y est de plusieurs heures [Lawrence et al. 1996]. Quant aux ouvrages d’infiltration, ils
ont comme objectif premier de favoriser I’infiltration des eaux de pluie dans le sol et la nappe. Ces
ouvrages sont de natures trés diverses. Parmi celles-ci, on retrouve les bassins d’infiltration, les
pavages poreux utilisés pour les routes, les trottoirs ou les stationnements, les surfaces perméables
naturelles, les fossés ouverts, les tranchées d’infiltration et les réservoirs perforés. Toutefois, la
majorité de ces constructions ne peuvent étre utilisées sur les terrains a forte pente ni a proximité
de nappes perchées. L’eau de pluie infiltrée pouvant étre de qualité variable, on doit également
s’abstenir de construire ces ouvrages prés d’une nappe utilisée a des fins d’alimentation en eau
potable. Ce type d’ouvrages requiert un programme d’entretien rigoureux afin d’éviter le blocage
des pores par les plus grosses particules infiltrées. Pour une description plus détaillée de ces
diverses techniques ainsi qu’une évaluation de leur performance, le lecteur est invité a consulter
les références suivantes : Ellis [1989b], Ranchet et Ruperd [1983], Roesner et Hobel [1992],
Lawrence et al. [1996], Kaltenbrunner [1984], Hogland et al. [1989], Field [1985], Fujita [1994],
Braune et Wood [1999], Kollatsch [1993], Marsalek et Sztruhar [1994].

B.1.2 Stockage des volumes

Afin de réduire les volumes déversés en temps de pluie, la capacité de stockage du réseau d’égout
peut €tre augmentée par I’accroissement du diametre de certaines conduites ou par la construction
de bassins de rétention [Kaltenbrunner 1984]. Ces derniers peuvent également étre utilisés a
d’autres fins telles que la sédimentation des matiéres en suspension, la protection contre les crues,

le transfert des débits et la régulation des débits de temps sec [Field 1985].
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B.1.3 Controéle du réseau d’égout

En temps de pluie, I'utilisation judicieuse de la capacité de stockage d’un réseau d’égout par le
controle en temps réel permet pour certains réseaux de réduire les volumes déversés sans recourir
a la construction de nouveaux ouvrages. Cette forme de contrdle consiste & opérer de facon
dynamique les pompes, vannes ou autres ouvrages de régulation d’un réseau afin d’utiliser de
fagon optimale ses capacités de stockage et de transport. La section 2.2 de cette thése présente une
revue détaillée des types de contrdle en temps réel. Quelques cas d’application sont également

présentés a la section B.3.

B.2 Amélioration de la qualité des déversements

Certaines techniques de controle des débits et volumes précédemment présentées peuvent
¢galement entrainer des répercussions favorables sur la qualité des eaux ruisselées, par exemple
en atténuant I’érosion des surfaces de méme que I’entrainement de polluants ou en provoquant la
décantation des mati¢res en suspension [Ranchet et Ruperd 1983]. D’autres méthodes de gestion
sont développées spécifiquement pour améliorer la qualité des eaux déversées. La présente section

s’intéresse plus particuliérement a ces derniéres.

B.2.1 Controle a la source

La diminution des charges polluantes entrainées par les eaux de ruissellement urbaines débute par
laréduction des apports directs sur les bassins suite a I’application de diverses mesures visant, par
exemple, a restreindre 1’utilisation des sels déglagants, a limiter 1’ utilisation de certains produits
chimiques (fertilisants, etc.), & interdire certaines activités (lavage des autos, etc.) ou a réduire les
déversements d’huiles ou autres déchets dans les réseaux d’égout [Field 1985]. Ensuite, le
nettoyage fréquent des rues peut contribuer a la réduction des charges de solides totaux et de
métaux lourds emportées par les eaux de ruissellement. Toutefois, selon Field [1985], cette

mesure doit €tre appliquée quotidiennement afin d’étre efficace. Le nettoyage périodique des




130 Contrdle en temps réel des réseaux d’égout sous surcharge

fossés et des conduites d’égout de méme qu’une meilleure gestion des déchets solides peuvent

également contribuer a la réduction des charges polluantes.

Divers ouvrages ont aussi ¢té congus pour intercepter une partie de la charge polluante des eaux
de ruissellement avant leur introduction dans le réseau d’égout. Ainsi, certains bassins de rétention
sont congus pour intercepter les matiéres en suspension. Toutefois, ces bassins ont peu d’effet sur
la quantité d’éléments toxiques contenus dans les eaux pluviales, puisque les fractions toxiques
de certains éléments, tels les métaux, se trouvent principalement sous formes dissoutes ou
associées aux particules les plus fines [Lee et Jones-Lee 1995]. On ajoute donc a certains étangs
de rétention, ou milieux humides, des plantes aquatiques pouvant intercepter une partie des
¢léments toxiques et des bactéries contenus dans les eaux ruisselées. Selon Marsalek et
Sztruhar [1994], les étangs de rétention s’aveérent tres efficaces pour capter les polluants
particulaires, mais présentent une efficacité moindre au niveau de la réduction des concentrations
en nutriments, lesquels requi¢rent un temps de séjour plus long afin d’étre dégradés
biologiquement. En fait, I’efficacité d’enlévement d’un étang de rétention est étroitement liée au
temps de résidence [Hvitved-Jacobsen et Jensen 1990]. La restauration de la végétation naturelle
des canaux de drainage peut aussi améliorer I’interception des solides en suspension et des
nutriments, en plus de retarder I’arrivée des pointes de débit en d’en réduire I’amplitude

[Lawrence et al. 1996].

Enfin, I’interception des gros débris et des particules de sable aux points d’entrée du réseau
d’égout al’aide de grilles, paniers et petits bassins de sédimentation assure une derniére protection

contre I’introduction des plus grosses particules dans les conduites du réseau.
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B.2.2 Traitement des déversements

Un traitement mécanique sommaire de type dégrillage peut étre appliqué aux points de
déversement du réseau vers le milieu récepteur afin d’en retirer les plus gros débris. Certains
déversoirs assurent également un enlévement des particules par filtration ou sédimentation, avec
ou sans I’ajout d’agents de floculation. Aux points ot de larges volumes sont déversés, des
traitements chimiques, tels ’adsorption au carbone et la désinfection, ou biologiques, tels ceux

par boues activées et par lits filtrants, sont également possibles [Hogland et al. 1989].

B.2.3 Controle du réseau d’égout

Tel que mentionné précédemment, le contrdle en temps réel des réseaux d’égout permet de réduire
les volumes déversés en temps de pluie. Certains systémes de contrdle privilégient le déversement
des eaux les moins polluées pour améliorer la qualité des eaux déversées. A titre d’exemple,
Petruck et al. [1998] proposent un systéme qui vise & minimiser la quantité de polluants déversés
en temps de pluie. Pour atteindre cet objectif, des mesures de débit et de qualité sont prises dans
le réseau d’égout puis les eaux les plus polluées sont dirigées vers la station de traitement. Cette
stratégie de contrdle a été testée sur un réseau simplifié comportant deux réservoirs de rétention

et une station de traitement.

B.3 Cas d’application du controle en temps réel

B.3.1 Controle réactif

Le controle réactif des réseaux d’égout en temps de pluie repose sur la mesure de 1’état du réseau
(hauteurs d’eau, débits, etc.) et sur la mise en application de diverses stratégies selon 1”état décrit
par ces mesures. Les stratégies a mettre en oeuvre peuvent €tre définies hors-ligne, avant
I’avénement de la pluie, ou résulter de calculs effectués en temps réel. Dans la majorité des cas
d’application, les actions a entreprendre sont toutefois directement basées sur des mesures prises
localement auxquelles on doit réagir pour maintenir le systéme dans un état souhaité (hauteur

d’eau, volume stocké, débit, etc.) au voisinage de I’ouvrage de contrdle. C’est ainsi que s’ effectue,
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par exemple, le contrdle en temps réel du réseau de Boulogne-Billancourt, prés de Paris [Entem

et al. 1998].

Le contrdle réactif global repose quant & lui sur des régles de contréle plus complexes et nécessite
I'utilisation de bases de régles ou de modeéles de simulation. Parmi ce type de stratégies, on
retrouve celle développée par Fuchs et al. [1997] qui consiste & simuler, hors-ligne, divers
¢vénements pluvieux afin d’établir des relations entre les caractéristiques de ces événements
(intensités, volumes, etc.) et les débits et hauteurs d’cau en réseau. Une base de régles est
construite a partir de ces résultats puis appliquée en temps de pluie. Les auteurs ont montré, par
simulations sur 10 événements pluvieux, que I’application de cette stratégie de contrdle permettait

de réduire de 91 % les volumes déversés par rapport a une situation de contrdle statique.

La gestion en temps réel du réseau de Seine-St-Denis, en banlicue de Paris, repose sur des
concepts similaires [Cunge et al. 1994]. Les stratégies de gestion a adopter en temps de pluie y
sont déterminées hors-ligne pour plusieurs situations de référence, en fonction d’une analyse
détaillée d’événements pluvieux se produisant de deux a trois fois par an. Cette analyse conduit
a I’élaboration de scénarios caractérisés par I’intensité de la pluie en question, la topologie du
réseau et les stratégies de contrdle (ouverture/fermeture de vannes, gestion des réservoirs de

rétention, etc.) a mettre en oeuvre.

Certaines stratégies de contrdle réactif global utilisent en temps réel des modeéles de simulation
permettant d’évaluer la répartition spatiale des débits. C’est le cas de Cardle [1991] qui applique
le mode¢le hydraulique de Cardle et Song [1988] (cf. section C.2.1) pour déterminer en temps réel
I’ouverture de six vannes de controle des débits entrant dans un tunnel de stockage du réseau
d’égout unitaire de Rochester, N-Y. Les algorithmes appliqués sont simples et visent a fermer
graduellement les vannes, de la plus en aval a la plus en amont, pour obtenir un débit spécifique

al’aval du systéme. Ermolin [1999] propose quant & lui, pour minimiser la consommation totale

d’énergie électrique des stations de pompage du réseau d’égout de Moscou, de mesurer les débits
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a Pentrée du systéme puis de déterminer la stratégie optimale de pompage a I’aide d’une
simulation des écoulements en réseau. Cette modélisation suppose la permanence de I’écoulement
sur chaque pas de temps et ne tient pas compte des volumes stockés en conduite. Ainsi, le débit
entrant dans une conduite correspond au débit en sortant et la simplicité de cette modélisation
permet de recourir a la programmation linéaire pour identifier les taux de pompage minimisant

la consommation d’énergie.

Certains auteurs vont plus loin et tentent de contrdler conjointement le réseau d’égout et la station
de traitement. Parmi ceux-ci, Schilling et al. [1996] ont développé et mis en place un systéme de
controle en temps réel du réseau d’égout et de la station de traitement de Malmé-Klagshamn, en
Sucde. La stratégie consiste d’abord a atteindre la capacité de stockage du réseau, ensuite a agir
sur la séquence de traitement a la station pour finalement contourner le traitement biologique, afin
d’éviter le déversement de boues dans I’effluent de la station. Les actions a entreprendre lors de
ce controle sont déterminées en fonction de 1’état mesuré du systéme. Schiitze et al [1996 ; 1999]
integrent quant a eux des informations concernant non seulement 1’état de la station de traitement
mais aussi du cours d’eau récepteur pour définir les actions de contrdle réactif a entreprendre en
réseau d’égout. A I’aide d’un modéle simulant les débits et les concentrations en oxygene dissous
et ammonium dans chaque €élément du systéme de drainage (égout, station de traitement et
riviére), un algorithme d’optimisation détermine les paramétres de contrdle du systéme (débit seuil
provoquant la vidange d’un réservoir, etc.) qui maximisent la concentration minimale en oxygéne
dissous sur tout le trongon de riviére inclus dans le modéle pour une série d’événements pluvieux.
Cette optimisation est effectuée a priori et les parameétres ainsi déterminés définissent les régles

de contrdle réactif appliquées en temps de pluie.
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B.3.2 Controle prédictif

Cette section présente un complément d’information au sujet des cas d’application du controle
prédictif présentés a la section 2.2.2. Il est nécessaire de référer a cette derniére section afin de

situer dans leur contexte les commentaires présentés ici.

Nous avons mentionné au Chapitre 2 que Spielvogel et Edenhofer [1992] utilisent une technique
d’optimisation directe pour déterminer 1I’ouverture des vannes de contrdle d’un réseau d’égout.
La simplicité de 1’algorithme de résolution provient dans ce cas du fait qu’aucune contrainte
spécifique ne doit étre respectée dans le systéme, saufles lois de propagation des débits en réseau.
Ainsi, la forme du schéma de discrétisation employé pour représenter les équations de St-Venant
(cf. section 2.3.1.1) et la définition du débit maximal 4 1’aval permettent de remonter vers I’amont

du réseau pour identifier le débit admissible aux vannes de régulation.

Afin de minimiser les volumes déversés en temps de pluie, certains auteurs ont recours a la
programmation linéaire. Ainsi, Patry [1983] exprime la fonction objectif 4 minimiser comme une
somme pondérée des déversements a chaque point de régulation du réseau ; le probléme
d’optimisation devient alors entierement linéaire. Les contraintes a respecter dans ce cas sont la
capacité maximale a surface libre des conduites et I’ouverture maximale des ouvrages de
régulation. Schilling et Petersen [1987] représentent également de fagon linéaire 1’objectif du
contréle, lequel consiste dans ce cas & minimiser la somme pondérée des volumes déversés et
pompés dans les étangs tout en respectant la capacité des divers ouvrages. Les auteurs ont montré
par simulations que ce modele simplifié permet d’obtenir, pour deux événements pluvieux, une
performance de contrdle équivalente a celle obtenue en utilisant un modéle résolvant les équations
complétes de St-Venant. Dans le cas de Weinrich et al. [1997], la fonction objectif est exprimée
comme une somme pondérée des déversements et le poids de chacun des déversements est

déterminé en fonction de la concentration en phosphore total et en ammonium aux points de
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régulation. De cette fagon, on souhaite réduire les charges de phosphore total et d’ammonium

déversées en temps de pluie.

Nelen [1992a] utilise également la programmation linéaire pour 1’élaboration d’un modele de
contrdle en temps réel des réseaux d’égout contenant des ouvrages de rétention. Ce modéle vise
la réduction des volumes déversés en temps de pluie par la minimisation de la fonction objectif

suivante :

n T
F = ZZ[cvl.’Vi(t)+cql.’Qi(t)+coi’Oi(t):, (B.1)
i=1 1=l
avec n =nombre d’ouvrages de rétention dont le débit a la sortie doit étre déterminé, 7=nombre
de pas d’optimisation formant 1’horizon de contrdle, V; = volume d’eau stocké dans 1’élément i,
O, = débit sortant de I’élément i (variable de contrdle), O, = déversement vers le milieu récepteur
a partir de I’élément 7 et finalement ¢v/, cq/ et co; = poids associés a chacun des termes de la
fonction objectif. Puisque les déversements doivent étre évités autant que possible, leur poids
unitaire (co,) doit nécessairement étre plus élevé que celui du stockage (cv)) et qué celui du
transport en réseau (cg;). Pour assurer une gestion optimale dans toutes les situations, chacun de
ces poids doit varier dans le temps en fonction de 1’état du systéme. Par exemple, afin de controler
I'utilisation du stockage en réseau, on doit augmenter le poids associé au stockage a mesure que

le systéme se remplit.

Les variables de controle minimisant cette fonction objectif doivent respecter la contrainte

suivante exprimant la conservation des volumes a chaque noeud du réseau :

[V, + D)=V, (6) + Q,()A1 + O, (t + DAL] - O, ()AL — I, (1)At = 0 (B.2)
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avec (J,,, = débit entrant dans 1’élément i en provenance de 1’élément amont et 1, = débit de
ruissellement entrant dans I’élément /. En supposant constants les poids cv;, cg, et co, a chaque pas

de temps d’optimisation, le probléme a résoudre devient entiérement linéaire.

Wilson et al. [1989] proposent de recourir & la programmation non linéaire pour contrdler en
temps réel les réseaux d’égout. Ces auteurs ont montré qu’il était dans ce cas possible de réduire
la durée des horizons de contrdle et par conséquent, la taille des problémes a résoudre. En effet,
pour tenir compte de ’interaction entre les divers régulateurs d un réseau, un contréle linéaire doit
optimiser sur une période au moins égale au temps de propagation entre les régulateurs les plus
éloignés. Or I’atténuation des débits qui se produit en réalité et qu’un modeéle non linéaire permet
de reproduire rend impossible les transferts directs entre régulateurs éloignés. Il en résulte que le
temps de calcul nécessaire au contrdle du réseau par la programmation non linéaire peut parfois

s’avérer plus court que celui requis pour un controle entiérement linéaire.

Mailhot et al. [1999] simulent les débits en réseau par un modele de type Muskingum

(cf. section 2.3.2.1) en vue de minimiser la fonction objectif suivante :

i"zb":w max[( O () — Q(’)) ]

nbcon nbdt

o,y Zmax[(Q(j) (t)— Qmax(”),o] | (B.3)

j=1 =1

Nbreg nby

oW,y Zmax[( Dt)y- 0Dt - At)),O]

j=1 t=2
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avec nb,,, = nombre de régulateurs contrdlés sur le réseau, nb, = nombre de pas de temps
d’optimisation formant 1’horizon de contréle, nb,,, = nombre de conduites dans le réseau,
0,7 = débit en amont du régulateur j, 0,” = débit que laisse passer le régulateur 7, O = débit a
I’aval de la conduite j, 0,,,.,’ = débit maximal & surface libre de la conduite j et w;, w, et w, = poids
associés aux différents termes de la fonction objectif. La fonction objectif précédente vise &
minimiser les volumes déversés ainsi que la variation d’ouverture des vannes d’un pas de temps
a I’autre ; elle contient également les contraintes a respecter (débit maximal a surface libre dans
chaque conduite) sous forme de pénalités. Cette fonction est minimisée par la méthode directe de
Powell, laquelle minimise les fonctions de plusieurs variables par une séquence de minimisations

unidimensionnelles.

La fonction objectif proposée par Pleau et al. [1996] regroupe quant a elle une somme pondérée
de termes linéaires et quadratiques. La nature de 1’algorithme d’optimisation utilisé (méthode de
gradient réduit) nécessite toutefois d’exprimer les contraintes sous forme linéaire. La propagation
des débits en conduite est donc évaluée par un modéle linéaire qui ne peut tenir compte des
phénomenes d’influence aval. Ce mode¢le calcule les débits et volumes en réseau en pondérant les
débits d’entrée de fagon a reproduire le décalage et I’atténuation des hydrogrammes. Afin
d’accroitre la robustesse du modeéle, ses coefficients sont adaptés aux nouvelles informations
disponibles (mesures) a I’aide d’un filtre de Kalman. Les contraintes exprimant la relation entre
la hauteur d’eau d’un élément de rétention et le débit en sortant sont également linéarisées. Enfin,
des contraintes d’inégalité sont introduites afin de représenter les débits maximaux a ne pas
dépasser dans certaines conduites et 4 la station de traitement de méme que les valeurs inféricures

et supérieures des variables de controle.

Gelormino et Ricker [1994] expriment également la fonction objectif & minimiser comme une
somme pondérée de termes linéaires et quadratiques. Les variables contrdlées sont les taux de

pompage et ouvertures de vannes en 47 points du systéme. Les hauteurs d’eau mesurées dans le

systéme sont transformées en volume stocké par 1’utilisation de polyndmes développés a priori
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a partir des résultats d’un modéle dynamique [Speer et al. 1992]. Un modéle linéaire reproduit la
propagation de ces volumes. Des simulations effectuées a ’aide d’un modéle résolvant les
€quations complétes de St-Venant (cf. section 2.3.1.1) ont montré que ’utilisation de cette
stratégie de contrdle sur une année permettrait une réduction supplémentaire totale de 26 % des

volumes déversés par rapport & un contrdle réactif a base de régles.

Afin d’utiliser un algorithme d’optimisation récursif pour contrdler une partie du réseau d’égout
de San Francisco, Labadie et al. [1980] représentent ce systéme comme une succession de trois
réservoirs dont les niveaux d’eau doivent étre déterminés de fagon a réduire les déversements vers
le milieu récepteur et I’inondation des rues causée par les surcharges. La fonction objectif prend

dans ce cas ’allure suivante ;

N L
> > [ w00+ POW ] (B.4)
i=1 =0
avec N = nombre de hauteurs d’eau a déterminer, L = nombre de pas temps de [’horizon de
contrdle, w;, = poids associé a chacun des déversements, O, = volume déversé de I’é1ément i vers
le milieu récepteur, 5; =volume d’inondation causé par la surcharge de 1’é1ément i et P = pénalité
extrémement élevée. Les contraintes a respecter lors de la minimisation de cette fonction sont les
conditions hydrauliques aux limites, la capacité de transport de I’égout et les lois de propagation
des écoulements en réseau. Le probléme a résoudre peut étre exprimé comme une succession de
problémes unidimensionnels sous la forme :
L
F(Q) = minimiser [Z[wf,Of(t )+PO(t)+F,, (Q,.H)ﬂ (B.5)
t=0
ou i varie de fagon décroissante de N a 1 et ou Q,, le débit entrant dans le réseau en amont de
I’élément i, doit étre déterminé de fagon a minimiser F(Q,). La résolution de ces sous-problémes

est possible par programmation dynamique, ce qui nécessiterait cependant un nombre excessif de

calculs. Les auteurs proposent donc d’exprimer ce probléme de programmation dynamique
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comme une série de problemes unidimensionnels, I’optimisation étant effectuée successivement
dans chacune des directions. La méthode développée ne permet pas nécessairement de converger
vers un minimum local, mais conduit tout de méme rapidement a une solution permettant une

réduction des volumes déversés.







ANNEXE C : Méthodes de résolution des équations de
St-Venant

Cette annexe présente de fagon plus détaillée les diverses méthodes de résolution des équations

de St-Venant abordées au Chapitre 2 ainsi que les modéles de simulation adoptant ces méthodes.

C.1 Modéles simplifiés

Nous présentons dans cette section les modeles de simulation des écoulements en conduite qui
utilisent un algorithme simplifié pour la simulation des écoulements en charge et utilisent le

modele de I’onde cinématique dans les zones a surface libre.

Parmi ce type de modeéle, citons tout d’abord celui de Toyokuni [1982] qui, pour les conduites a
surface libre, résout I’approximation de 1’onde cinématique par la méthode des caractéristiques
(cf. section C.2.1). Pour les conduites en charge, cet auteur détermine les débits et hauteurs d’eau
en utilisant une équation classique de débit permanent dans une conduite pleine et une équation

de continuité aux noeuds, ce qui s’exprime ainsi :

AR2/3

="

(Hu ~-H, )”2 (C.1)

dH
F ? - Z Qin - Qout (Cz)

avec A = aire transversale de la conduite, R = rayon hydraulique de la conduite pleine,
n = coefficient de friction de Manning, L = longueur de la conduite, /, = hauteur d’eau en amont

de la conduite, H,; = hauteur d’eau en aval de la conduite, F' = aire du regard situé au noeud,

H = hauteur d’eau dans le regard, Z Q,, = somme de tous les débits entrant dans le noeud et

Q... = débit sortant du noeud. En appliquant ces équations a tous les noeuds en charge du réseau,
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on obtient un systeme d’équations différentielles ordinaires de premier ordre pouvant étre résolu

par la méthode de Runge-Kutta.

Afin d’assurer la transition de 1’écoulement a surface libre vers I’ écoulement en charge, le modéle

, . . oA , .
suppose qu’une conduite devient en charge aussitot que la hauteur d’eau en amont de celle-ci
atteint la couronne de la conduite et que le retour a surface libre survient lorsque le niveau d’eau
dans le regard amont redescend sous ce niveau. Des écarts importants ayant été observés entre les
débits simulés par ce modele et ceux simulés par un modeéle dynamique basé sur les équations
completes de St-Venant, I’auteur conclut qu’un tel modele simplifié des écoulements en charge
ne devrait étre utilisé que pour fournir un ordre de grandeur des débits pouvant survenir dans une

conduite sous pression.

Le modéle SURKNET de Yen et Pansic [1980] considére également 1’équation de ’onde
cinématique pour les zones a surface libre. L’équation utilisée pour calculer les débits en charge

est la suivante :

At At A
K2Q12+At + ——Qt+At - (Z]t + Z]H-At - Qt) + —tHu,t - Hd, AL
2At+At 2At+At At+At (C3)
5 410/3n2L
K* = 22D

avec Z I = somme des débits entrant dans une conduite, Q = débit sortant de la conduite,
A, = aire transversale du regard en amont de la conduite et D = diamétre de la conduite. Cette
équation provient du couplage d’une équation de conservation de la masse discrétisée et de la
formule de Manning pour une conduite pleine (¢q. C.1), en supposant que H, ,, ,, = H, .. Ainsi, la
hauteur d’eau a I’aval d’un trongon est considérée comme étant celle calculée au pas de temps

précédent. Selon les auteurs, cette approximation peut avoir des conséquences importantes sous
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certaines conditions. Toutefois, elle permet de calculer les débits en cascade, d’amont en aval du

réseau, et ce méme dans les zones en charge.

Afin d’assurer la transition d’un type d’écoulement a I’autre, le modéle suppose que les conduites
en charge transportent tout juste leur débit maximal a surface libre tant que la transition de
I’écoulement a surface libre vers I’écoulement en charge n’est pas terminée. Ce type de transition
peut d’ailleurs s’effectuer selon deux schémas différents : 1) si le débit a la sortie d’une conduite
approche la capacité maximale a surface libre, la transition se produit seulement dans la conduite
concernée ; 2) si la surcharge apparait plutot a1’amont d’une conduite, la conduite immédiatement
en amont est aussi supposée étre en charge pour un pas de temps. Quant au retour vers un
écoulement a surface libre, on considére qu’il survient lorsque la hauteur d’eau en aval d’une
conduite descend en dessous du niveau de la couronne. Malheureusement, les résultats de
simulation obtenus avec ce modele ne sont comparés a aucune observation sur le terrain ni 4 aucun

résultat provenant de I’application d’un autre modé¢le.

Les travaux menés par El Abboudi [2000] nous renseignent toutefois sur la performance de
SURKNET. En effet, cet auteur a greffé au modele de Pansic et Yen une procédure de
refoulement et de vidange des conduites influencées par la mise en charge afin de reproduire des
débits et hauteurs d’eau s’approchant de ceux calculés par un modéle dynamique complet. Ainsi,
le modele d’El Abboudi utilise un modéle de type Muskingum (cf. section 2.3.2.1) pour les ‘
conduites o ]’écoulement se fait enti¢rement a surface libre et retient pour les conduites en charge
la formulation développée par Pansic et Yen. Les débits et hauteurs d’eau dans les conduites
influencées par cette mise en charge sont quant & eux déterminés a 1’aide d’une procédure
originale reliant les volumes stockés dans ces conduites aux volumes pouvant transiter par les
conduites en charge selon les conditions de hauteurs d’eau. L’application de ce modéle sur divers
réseaux simples et la comparaison des résultats obtenus avec ceux d’un modéle dynamique
complet confirment sa validité pour simuler les écoulements en charge et de transition sur des

réseaux ou les seules influences aval importantes proviennent de la mise en charge de conduites.
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Le modc¢le PIBS (Pressurized ILLUDAS Backwater Simulator) est une adaptation du modéle
ILLUDAS [Terstriep et Stall 1974] permettant de simuler les écoulements en charge et les
conditions de hauteur d’eau variables a I’exutoire par I’ajout d’un calcul itératif des hauteurs d’eau
[Chiang et Bedient 1984 ; 1986]. Les débits sont tout d’abord calculés par ILLUDAS, d’amont
en aval du réseau, comme si I’écoulement se faisait entiérement a surface libre et sans aucune
influence aval. Par la suite, des hauteurs d’eau initiales pour le calcul itératif sont déterminées a
partir des débits ainsi calculés et des conditions de hauteur a I’exutoire par la formule de Manning
ou de Hazen-Williams :
1,852

Ah=4,727 (%) ﬁ (C4)
avec C = coefficient de friction de Hazen-Williams. En se servant des hauteurs initiales calculées
avec 1’équation C.4, des conditions limites et des débits déterminés par ILLUDAS, le modéle
recalcule les hauteurs d’eau a chaque noeud du réseau en résolvant par la méthode itérative de

Gauss-Siedel 1’équation suivante, obtenue par linéarisation de I’équation de Hazen-Williams :

np

D KiH!™ +Q8
n+l iz ’ ’
H™W =50
;KU’ (C.5)

| D804 o 852
Ki/ = . Uo,ssz
4,727 L. P

y 1]

avec i et j = indices des jonctions amont et aval d’une conduite, #» = numéro de I’itération,
np = nombre de jonctions et O = débit de ruissellement entrant a la jonction j. Lorsque la
précision sur les hauteurs d’eau atteint la valeur désirée, le modéle calcule finalement les débits

a partir des hauteurs déterminées et de la formule de Hazen-Williams ou de Manning. Une
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comparaison des débits simulés sur un réseau d’égout de Houston a1’aide de PIBS et d’EXTRAN

est présentée par Chiang et Bedient [1986].

Le systeme S.E.R.A.L..L (Simulation des écoulements dans le réseau d’assainissement interurbain
de Lyon) de Chocat et al. [1983] contient également deux modéles permettant de simuler les
¢coulements en conduite. Le premier de ces modéles, le modele général de propagation en

conduite, est basé sur le concept de stock ot la conservation de la masse est exprimée ainsi :

—Vs(t+At)
At

Vs (t
O,(t+A)=0,(2)+ ) (C.6)
avec (), = débit sortant de la conduite, Q, = débit entrant dans la conduite et Vs = volume d’eau
stocké dans la conduite, ce volume étant calculé en multipliant la longueur de la conduite par la
section mouillée a I’entrée de la conduite, en utilisant la hauteur normale comme relation hauteur-

débit en amont.

Ce modele général de propagation en conduite ne peut simuler les mises en charge puisque les
calculs y sont effectués en cascade, d’amont en aval du réseau. Un modéle particulier pour les
mises en charge a donc été greffé au systéme S.E.R.A.L.L. Ce dernier repose sur I’équation de
Bernouilli généralisée a ’intérieur de laquelle les termes de variation d’énergie cinétique sont
négligés, en supposant une variation de vitesse négligeable entre deux trongons successifs. Ainsi,

on obtient la relation suivante ;
Hr, =Hrz-}—(Dz—D1)+(272—zl)+AH1_2 (C.7)

avec Hr; et Hr, = hauteurs de charge en amont et en aval du trongon calculées a partir de Ia

couronne de la conduite, D; et D, = diamétres de la conduite en amont et en aval du trongon, z,
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et z, = cotes du radier en amont et en aval du trongon et AH,_, = pertes de charge entre I’amont et

I’aval du trongon.

Les pertes de charge sont calculées a partir de 1’équation suivante :

Vi L

AH, , =4 —— (C.8)
2g D,

avec A = coefficient de friction calculé par la formule de Colebrook, V' = vitesse d’écoulement

dans la conduite et D, = diamétre hydraulique de la conduite.

La compatibilité entre le modele général de propagation en conduite et le modéle d’étude des

mises en charge est assurée a I’aide d’un algorithme itératif comportant trois phases :

1) Les débits et hauteurs d’eau sont tout d’abord calculés d’amont en aval par le premier
modele et, dans I’éventualité ou le programme détecte une conduite en charge, il recherche
quel serait I’ensemble maximum des conduites situées a I’amont pouvant étre influencées
par cette mise en charge.

2) Pour les conduites appartenant a cet ensemble, le programme détermine les nouvelles
hauteurs piézométriques en fonction des valeurs de débit calculées a la premiére étape. Ce
calcul s’effectue de I’aval vers ’amont a 1’aide du mode¢le de simulation des mises en
charge présenté au paragraphe précédent.

3) En fonction de ces nouvelles conditions d’écoulement, le modéle de stock (modéle général
de propagation en conduite) calcule de I’amont vers 1’aval les nouvelles valeurs de débits

pour [’ensemble des conduites influencées.

Les phases 2 et 3 sont répétées jusqu’a I’atteinte d’une solution d’équilibre, ce qui requiert

géndéralement de deux a trois itérations selon les auteurs. Cette procédure de simulation a été
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validée avec succés en comparant les débits simulés (et non les hauteurs d’eau) avec des débits

mesurés sur une partie du réseau d’égout de Lyon.

Motiee [1996] a généralisé cette procédure afin de tenir compte des influences aval autres que
celles provoquées par la mise en charge des conduites. Il a également formulé différemment le
modele d’étude des mises en charge afin de mettre en évidence les similitudes qu’il présente avec

le modele d’onde diffusante. L’équation de conservation de I’énergie est donc exprimée ainsi :

—=J(0)-1I (C.9)

avec I =hauteur piézométrique calculée a partir du radier de la conduite, / = pente de la conduite
et J = pente de friction. La valeur de Q satisfaisant 1’équation précédente et 1’équation de
conservation de la masse est déterminée par un calcul itératif simple balayant le réseau d’aval en
amont puis d’amont en aval. Ce mod¢le a été validé en comparant les débits simulés avec ceux
provenant de la résolution du modéle dynamique complet. Cette validation a permis d’observer
de bons accords au niveau des débits simulés pour les réseaux aux pentes les plus fortes.
Toutefois, les pointes de débits simulées sur les réseaux de pente faible étaient toujours moins
atténuées et moins retardées que celles simulées avec le modéle dynamique complet. Cet écart
provient probablement de 1’utilisation du modéle de I’onde cinématique dans les conduites non
influencées par une mise en charge, lequel, rappelons-le, demeure généralement valable pour les
conduites a pente forte et les hydrogrammes graduellement variés. La présentation par 1’auteur
des hauteurs piézométriques simulées auraient permis de vérifier cette hypothése, mais ces

résultats ne sont malheureusement pas disponibles.
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C.2 Modéle dynamique complet

C.2.1 Méthode des caractéristiques

Etant donnée leur nature hyperbolique, les équations de St-Venant peuvent étre exprimées sous
forme caractéristique. Les chemins de propagation de I’onde de crue dans le plan x-£, ou courbes

caractéristiques, s’expriment ainsi :
*%i«/gh (C.10)

Ces courbes caractéristiques représentent la vitesse de propagation des ondes de crue dans une
conduite ou un canal. Une de ces courbes se propage toujours dans le sens de 1’écoulement alors

que la seconde se dirige vers I’amont ou 1’aval, selon la vitesse de I’écoulement [Lai 1986].

La variation du débit et de la hauteur d’eau le long des courbes caractéristiques est donnée par

I’équation suivante :

2 Jeh| 21|12 gu(s, -5, 1

Deux principaux types de schéma peuvent étre utilisés pour résoudre ces équations [Yevjevich
et Barnes 1970]. Le premier type de schéma utilise comme maillage les points d’intersection des
courbes caractéristiques dans le plan x-¢. La solution est alors donnée aux points d’intersection,
aun espacement non uniforme dans le temps et dans I’espace, et il devient nécessaire d’interpoler

pour formuler des relations entre la distance et le temps.

Le deuxieme type de schéma utilise plutdt un maillage fixe rectangulaire et adopte une division
réguliére du temps et de I’espace, les deux courbes caractéristiques étant supposées rectilignes a

I’échelle du maillage. Suivant cette approche, les variables dépendantes O et 4 sont des fonctions

connues des variables indépendantes x et ¢. Cette méthode est la plus utilisée, puisqu’elle fournit
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directement les résultats de simulation dans une forme utile et que sa résolution requiert moins

d’espace mémoire.

Certains mod¢les ont recours & la méthode des caractéristiques pour représenter de fagon détaillée
I'interface entre les écoulements en charge et & surface libre de méme que tout autre type de
transition brusque (ressauts, chutes, etc.). La plupart de ces modeles considérent I’interface entre
les deux types d’écoulement comme une frontiére mobile dont la vitesse de propagation est

calculée par le mode¢le.

Ainsi, Song et al. [1983] ont mis en place un modéle de pressurisation-dépressurisation a 1’ échelle
de la conduite, lequel résout les équations complétes de St-Venant par la méthode des
caractéristiques sur la portion de conduite demeurant a surface libre, tandis que la partie en charge
est simulée par un modéle de type “plug flow”. Les zones ou ces modéles sont appliqués sont
séparées par une frontiere mobile représentant la discontinuité. Le modéle tient compte de la
présence ou non d’une ventilation suffisante pour permettre le retour vers un écoulement a surface
libre et détermine la position de ’interface entre les deux types d’écoulement en tout temps.
Cardle et Song [1988] comparent les résultats de ce modeéle avec des mesures de hauteurs d’eau
prises en laboratoire suite a diverses actions menant a la mise en charge et au retour a surface libre
d’une conduite ; ils concluent en la validité du modéle pour déterminer I’évolution de la hauteur
piézométrique moyenne. Les résultats obtenus conduisent également les auteurs a affirmer que
la pressurisation d’une conduite est un phénomeéne de choc devant étre traité de facon entiérement
dynamique, méme si les intrants et les conditions limites varient trés lentement. Guo et
Song [1990] ont utilisé le modele de Song et al. pour étudier la pressurisation d’un tunnel du

réseau d’égout unitaire de Chicago et évaluer divers scénarios de gestion.

Sundquist et Papadakis [1983] présentent également un modéle simulant les écoulements a surface
libre par la méthode des caractéristiques et appliquant une équation de colonne rigide dans la

portion pressurisée d’une conduite. Cette derniére équation admet I’incompressibilité de I’eau et
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applique les principes de conservation de 1’énergie. La comparaison des résultats du modeéle avec
des donnces observées en laboratoire révele son efficacité a calculer la fréquence et I’amplitude

de I’onde de pressurisation.

Dolz et al. [1986] ainsi que Gomez et al. [1987] utilisent ce type de modélisation a interface
mobile pour simuler les ressauts hydrauliques plutdt que les phénomenes de mise en charge. La
formulation adoptée permet, en plus de simuler les ressauts, de représenter finement les variations
de débits et de hauteurs d’eau aux jonctions. Le modéle, dont le calage devait étre effectué sur une
portion du réseau d’égout de Barcelone, nécessiterait le recours a des pas d’espace de 10 420 m
et a des pas de temps de 1 a 5 s. De la méme fagon, Capart et al. [1999] simulent les transitions

complexes aux limites (ressauts, chutes, etc.) en utilisant la méthode des caractéristiques.

C.2.2 Schémas de différences finies explicites

Les équations de St-Venant peuvent étre résolues par une discrétisation en différences finies de
leurs dérivées. Selon cette méthode, les dérivées partielles sont représentées par une analogie en
différences finies provenant d’un développement en série de Taylor tronqué. Il en résulte un
systeme d’équations algébriques, souvent non linéaires, devant étre résolu pour fournir les débits
et hauteurs d’eau en tout point du réseau. Les divers schémas obtenus découlent du choix des
termes retenus pour exprimer les dérivées. Une schématisation sera dite explicite lorsque les
conditions a un pas de temps futur peuvent directement étre calculées a partir des conditions
déterminées au pas de temps précédent. Quant au schéma implicite, il apparait lorsque les points
de solution a un pas de temps donné dépendent de valeurs devant étre déterminées au méme pas

de temps.

Les schémas de discrétisation explicites permettent de calculer les débits et hauteurs d’eau sans
recourir au calcul itératif. Toutefois, ces schémas sont instables sous certaines conditions et leur

utilisation requiert I’application de pas de temps plus courts. En effet, selon Cunge et
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Wegner [1964], des instabilités apparaissent dans les résultats si la condition suivante (aussi

appelée critére de Courant) n’est pas respectée :

Ar<— D% (C.12)

T

avec v = vitesse de 1’écoulement.

Le modéle EXTRAN de SWMM (cf. Annexe D) utilise un schéma explicite pour résoudre les
équations complétes de St-Venant [Roesner et al. 1983]. L’élément de calcul considéré est
constitué d’un noeud et des demi-conduites (ou demi-liens) qui s’y rattachent. La résolution des
équations de conservation de 1’énergie et de la masse discrétisées y est réalisée a 1’aide d’une
méthode d’Euler modifiée comportant deux étapes. En situation de mise en charge, un processus
itératif est utilisé pour résoudre les deux équations du mode¢le. La nature explicite du schéma de
discrétisation ’EXTRAN le rend sujet a des instabilités numériques ; le pas de temps utilisé doit
donc étre soigneusement choisi pour éviter ces instabilités [Roesner et Burgess 1992]. A cet effet,
il arrive que certaines conduites du réseau doivent également étre regroupées afin d’augmenter

la longueur des conduites modélisées.

Schmitt [1986] propose un modéle similaire &8 EXTRAN qui, afin de respecter le critére de
Courant, utilise un pas de temps variable. En effet, celui-ci a observé que la simulation des débits
de pointe nécessitait 1’utilisation de pas de temps inférieurs a la seconde. Pour accélérer les
calculs, le pas de temps utilisé par le modele est donc plus grand lorsque I’écoulement est plus
lent. Selon le cas d’application présenté par 1’auteur, le temps de calcul nécessaire en utilisant un

pas de temps variable est environ égal a celui requis pour une résolution avec un pas constant

de 3 s.
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C.2.3 Schémas de différences finies implicites

Le schéma de discrétisation implicite le plus employé pour résoudre les équations complétes de
St-Venant est le schéma pondéré a quatre points de Preissmann (ou schéma d’ Amein). Selon
Joliffe [1984a], il s’agirait d’un des schémas les plus robustes et les plus précis pour résoudre ces
équations. Le schéma d’ Amein représente les dérivées sous la forme suivante :

_(2_: B i[(l ~9)(@" - )+ plan - e, )]

(C.13)

avec j = indice de position et ¢ = indice de temps. Cunge et Mazaudou [1984] affirment que ce
schéma est inconditionnellement stable pour $=0,5. La discrétisation des équations de St-Venant
suivant le schéma d’Amein conduit & un systéme de 2N - 2 équations non linéaires a résoudre,
avec N = nombre de noeuds dans le réseau. Les deux équations complétant ce systéme sont
fournies par les conditions aux limites, habituellement exprimées sous forme de débit entrant &
I’amont et d’une relation hauteur-débit a I’aval. Pour un réseau rectiligne, ces équations forment
une matrice pentadiagonale pouvant aisément étre inversée [Ball 1985]. Cependant, les réseaux
ramifiés conduisent a une matrice creuse, dont la résolution peut s’ avérer laborieuse. L ’addition
de conditions limites supplémentaires aux jonctions (continuité des hauteurs et des débits) ajoute

en effet plusieurs termes dispersés a la matrice de résolution.

De nombreux auteurs ont développé des techniques de réorganisation de cette matrice, afin
d’accélérer la résolution et de réduire les besoins en mémoire. Parmi ces auteurs, citons d’abord
Joliffe [1984b], qui propose de sectionner la matrice en trois tableaux distincts, puis James et
Kim [1990], qui utilisent une technique d’élimination pour transformer la matrice creuse en une ‘5

matrice tridiagonale. Un algorithme & double balayage est ensuite utilisé pour résoudre, ¢’est-a-

dire pour déterminer les débits et hauteurs d’eau en tout point du réseau. Quant a Kao [1980], il
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propose un algorithme de numérotation des noeuds conduisant & une matrice a I’intérieur de
laquelle les termes non nuls sont regroupés autour de la diagonale. En plus d’utiliser cette
procédure de numérotation des noeuds, Ball [1985] suggere d’ajouter au réseau des noeuds de
stockage exprimant les conditions aux limites en amont et en aval de chaque branchement, puis

de placer les lignes supplémentaires a la toute fin de la matrice pour faciliter la résolution.

De la méme fagon, Cunge et Mazaudou [1984] proposent de regrouper les trongons se situant
entre deux jonctions et de déterminer une relation entre 1’augmentation du débit dans chacun des
trongons en fonction des variations de hauteurs d’eau aux jonctions principales. Les équations de
continuité aux noeuds sont réécrites en fonction de ces nouvelles équations, ce qui méne a un
systéme d’équations algébriques simples en terme de variations de hauteurs d’eau aux noeuds.

Une fois ces variations de hauteurs déterminées, les débits sont calculés dans chacun des trongons.

Berezowsky et Luna [1984] ont développé une procédure similaire. Ces auteurs ont établi des
équations de récurrence reliant les débits dans une conduite a ceux de toutes les conduites
comprises entre les mémes embranchements. Ces fonctions de récurrence créent un systéme
linéaire pour chaque ensemble de conduites. Ces systémes sont ensuite combinés aux équations
de continuité aux jonctions. On obtient alors un systéme linéaire avec les hauteurs aux noeuds
comme inconnues. Ce systéme est résolu par une méthode d’élimination de Gauss. Lorsque la
solution est obtenue, les hauteurs d’eau et débits dans chaque trongon sont calculés avec les

équations de récurrence.

Le modele SUPERLINK [Ji 1998] utilise les mémes principes de calcul des débits dans les
conduites intermédiaires, c¢’est-a-dire qu’il a recours a des fonctions de récurrence pour estimer
ces débits. Toutefois, 1I’élément de discrétisation utilisé par ce mod¢le pour calculer les hauteurs
d’eau demeure les jonctions tandis que les éléments de calcul des débits sont les conduites. Le

modele résultant est trés stable numériquement et sa résolution, trés rapide. Les résultats du
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modele ont été comparés avec succes a ceux du modele EXTRAN [Roesner et al.1983] sur le

réseau d’égout de la ville de Winnipeg, au Canada.

Le modele MOUSE, d’application répandue en Europe, utilise plutdt un schéma de discrétisation
implicite en six points des équations de St-Venant [Lindberg et Jorgensen 1986]. Le systéme
d’équations résultant est réorganisé afin de réduire la largeur de la bande centrale de la matrice,
laquelle est résolue par I’application d’un algorithme a double balayage. Pour assurer la stabilité
numérique du modéle, chaque conduite du réseau est divisée automatiquement en un certain
nombre de sections (minimum de trois) de fagon a respecter le critére suivant : V Af < Ax, avec
V= vitesse de I’écoulement. Les extrémités de chaque section ainsi créée représentent les points
du maillage de discrétisation. Les hauteurs d’eau et débits sont calculés en alternance a chacun

des points du maillage.




ANNEXE D : Présentation du modéle EXTRAN de
SWMM

Le mod¢le EXTRAN de SWMM utilise un schéma explicite pour résoudre les équations
complétes de St-Venant. L’élément de calcul considéré est constitué d’un noeud et des demi-
conduites (ou demi-liens) qui s’y rattachent. L’équation de conservation de 1’énergie est

discrétisée par le schéma de différences finies suivant :

1
1+ (k- At/ RV

Az _Al

= +VAA+V? 2 LA — AMN (D.1)
t+ AL t L g L

avec k = g n’, R = moyenne des rayons hydrauliques au temps 7, ¥ = moyenne des vitesses au
temps 7, 4 = moyenne de la section d’écoulement au temps , 4, = section d’écoulement dans
I’élément aval au temps ¢, 4, = section d’écoulement dans I’élément amont au temps ¢,
H, = hauteur piézométrique dans 1’élément aval au temps ¢ et H,; = hauteur piézométrique dans
I’élément amont au temps ¢. Les inconnues de cette équation sont Q,, 4, H, et H,, les autres
variables (¥, R et 4) pouvant toutes étre estimées a partir de celles-ci. La seconde équation reliant

Q et H est I’équation de continuité qui s’exprime sous la forme suivante a chaque noeud :

:H,+Z—Q—’—At

S

H

+At

(D.2)

avec 4, = aire totale de la surface de I’eau dans chaque demi-conduite ainsi qu’au noeud, cette
surface étant présumée constante pour toute la durée d’un pas de temps. La résolution de ces deux
équations est réalisée a I’aide d’une méthode en deux étapes d’Euler modifiée. La nature explicite
du schéma de discrétisation ’EXTRAN le rend sujet a des instabilités numériques ; le pas de
temps utilisé doit donc étre soigneusement choisi pour éviter ces instabilités [Roesner et

Burgess 1992]. A cet effet, il arrive qu’il soit nécessaire de regrouper plusieurs conduites afin

d’augmenter la longueur des conduites modélisées et d’ainsi éviter les instabilités.
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En situation de mise en charge, I’équation de continuité se réduit a I’expression :
> 0o(r)=0 (D.3)

étant donné que le volume d’eau & I’intérieur des conduites ne peut plus étre modifié (les
conduites étant pleines). Puisque EXTRAN résout les équations de 1’énergie (éq. D.1) et de
continuité successivement, les débits calculés par la premiére ne satisferont pas nécessairement
I’équation D.3. Lorsque le modele détecte une surcharge, les hauteurs d’eau sont donc plutot

calculées ainsi:

AH (1) = —La%’— (D.4)

avec Z Q, = la somme des débits entrant au noeud j au temps ¢, les dérivées étant calculées a
’aide de la formule de Manning. Une fonction de transition assure le passage entre les régimes
a surface libre et en charge ; un calcul itératif doit étre réalisé pour résoudre les deux équations

du mod¢le dans les zones en charge.

Afin d’éviter les problémes de continuité pouvant survenir lors des transitions d’un type
d’écoulement a 1’autre, Belvin [1989] propose de modifier le modele et de toujours y utiliser la

forme suivante de I’équation de conservation de la masse :
Spesi =S, + 2, QA (D.5)

avec S = volume d’eau stocké dans I’élément de calcul (noeud et deux demi-conduites). Pour
calculer les hauteurs d’eau a partir des volumes ainsi déterminés, I’auteur utilise une largeur
effective, constante pour chaque conduite, et constituant une approximation de A/H. Le systéme
d’équations volume-hauteur qui en résulte pour chaque élément est non linéaire. Une méthode de

résolution itérative (méthode de relaxation) est utilisée par ’auteur pour résoudre ce systéme.
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L’auteur a montré sur un réseau simple, constitué de cinq conduites en ligne, que lors
d’écoulements en charge ces modifications permettent de préserver la continuité dans des
situations ot la formulation originale ’ EXTRAN ne le permet pas. Egalement, les hauteurs d’eau
calculées a I’aide du nouveau modeéle sont plus prés des valeurs déterminées analytiquement que
celles calculées par EXTRAN. La version d’EXTRAN utilisée dans le cadre de cette thése ne

contient pas ces derni¢res modifications.







ANNEXE E : Equations de régression utilisées par le

modéle de simulation

Le modele de simulation présenté au Chapitre 3 nécessite le calcul explicite de la hauteur normale
et de la hauteur critique en fonction du débit. Nous exposons dans cette annexe les équations

développées a cette fin.

E.1 Calcul de l1a hauteur normale

Le calcul de la hauteur normale en fonction du débit ne peut se faire de fagon entiérement

explicite. En effet, en adoptant la notation représentée a la figure E.1, on a :

2 2
A:%——(H—siné?) et R, :%(Q—Sinﬁ)gg (E.1)

avec D = diameétre de la conduite et O donné par :

0 = 2arccos(1—%) (E.2)
D

\ A

Figure E.1 : Coupe transversale
d’une conduite
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L’équation 3.4 qui s’exprimait ainsi (cf. section 3.2.1.1) :

o _rlemla ()
0 Ath4/3

(E.3)

devient donc :

5/3
213/3 . 2
—"?’1%2 2arccos 1—2—h —sin| 2arccos 1——}5 (E.4)
DS, D D

Pour permettre le calcul direct de la hauteur d’eau en fonction du débit, une équation de régression
a été développée. En plus de simplifier les calculs, cette équation présente I’avantage de n’associer
qu’une seule hauteur d’eau a chaque valeur de débit (contrairement a I’équation originale), ce qui
évite les problemes d’oscillations lors de la recherche d’une solution pour laquelle la hauteur
d’eau est supérieure a environ 80 % du diamétre. Ainsi, I’équation de régression utilisée par le

modele pour calculer la hauteur d’eau en fonction du débit est :

1) pour —1)8%20”7 < 0,3000, ¢’est-a-dire pour % <0,7851:
h Q 1/2 Q 2 Q
n n n

2) pour 0,3000 < Béé% <0,3117, ¢’est-a-dire pour 0,7851< —g— <1,0000:

0

h nQ
5" 18’3715(W]_ 4,7264 (E.6)
0
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ng
3) })Olll'—l)wggl/—2 > 0,3117 .
0
21,0000 (E.7)
D

La figure E.2 présente la régression proposée en compagnie de 1’équation originale (¢q. E.3).

0,9 ./ﬁ
0,8 /
0,7

0,6 _—

0,5

0,4 _—

0,3

0,2 e
0,1 /

O T T T T T T
0 0,05 0,1 0,15 0,2 0,25 0,3 0,35 0.4

h/D

Q*n/ (D8/3 * So*1/2)

— Equation E.3 — - Courbe de régression

Figure E2: Calcul de la hauteur d’eau en fonction du débit

E.2 Calcul de la hauteur critique

La hauteur critique est celle satisfaisant 1’équation 3.6, soit :

F=-—=1 (E.8)
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La hauteur d’eau critique ne peut s’exprimer explicitement en fonction du débit puisque, si I’on
reprend la derniére équation, on a :

(E.9)

Si on exprime A4 et s en fonction de @(cf. figure E.1), on obtient :

8

D—Qz(e— sin(0))” = g (?(1— cos(gjn]/z (E.10)

Ce qui peut finalement s’exprimer ainsi :

-

80 J Zarccos(]—gb]zJ

D5/2g1/2 = \/5 11 —cos 2 [

(E.11)

-/

{2 arccos(] - %j - sin[Z arccos( 1- %H}
D D

-~ 1/2

L’équation de la courbe de régression développée pour approximer I’équation E.11 est la
suivante :

0,3304
—g = 0,0968(—151%—5/2] + 0,2133(&]
g

g1/2D5/2 (Elz)

La représentation graphique de cette équation apparait a la figure E.3.
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| — Courbe théorique - - - Courbe de régression|

Figure E.3: Calcul de la hauteur critique en fonction du débit







ANNEXE F : Hydrogrammes des pluies utilisées pour

la validation du modéle de simulation

Cette annexe contient la représentation graphique de la somme des débits entrant a chaque noeud

duréseau lors des pluies utilisées pour la validation du modéle de simulation. Les caractéristiques

de ces pluies apparaissent au tableau 3.2 (cf. Chapitre 3).
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166 Contrdle en temps réel des réseaux d’égout sous surcharge
Pluie 114 Pluie 116
25 2
= =
= 20 JA\ =
< = 1,5
5~ 15 / \I\/\—\ g / \/W
=5 / =2 1
£E 10 e |/
= J = 0,5
S — 2
Q O T T T T T 1 Q 0 T T T T T 1
0 100 200 300 400 500 600 0 100 200 300 400 500
Temps (min) Temps (min)
Figure F.5: Hydrogramme de la pluie 114  Figure F.6 : Hydrogramme de la pluie 116
Pluie 118 Pluie 119
10 2
B =
< 8 =
g E 1S JA\
Ep 6 AN E_ (VAN
=2 =% 1
£E 4 £k /
£ 2 £ »
& &
= o : : : : 50 : : ‘ :
0 100 200 300 400 500 0 100 200 300 400 500
Temps (min) Temps (min)
Figure F.7: Hydrogramme de la pluie 118  Figure F.8 : Hydrogramme de la pluie 119




ANNEXE G : Résultats de simulation

Cette annexe présente les résultats de simulation obtenus avec le MIA et EXTRAN lors de leur

application sur diverses combinaisons réseau-pluie, dont les caractéristiques apparaissent au

Chapitre 3 (cf. tableaux 3.1 a 3.3). Pour chacune des simulations, le pas de temps utilisé avec

EXTRAN est de 2 secondes, alors que celui employé avec le MIA correspond au pas de temps de

I’hydrogramme d’entrée. Une courte explication des écarts entre les résultats des deux modéles

est présentée en fin d’annexe.
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Marigot, pluie 104 Marigot, pluie 104
P
10 12
Conduite #18 Noeud #17
8 I\ 1 P -
/‘\/ '\/ 08 &{;mhwy NL Noeud #11
6 ? 3 e h
2 / 2 \ Conduite #10 T 0.6 f "%:“}w/%
T o4 /o, me\ O — 4 RS
5 ) ‘%/ Conduite #1 *%"’*m 04
b——ri S . Pt 0,2
0 A : ; . - ; 0
2 100 200 300 400 500 600 0 100 200 300 400 500 600
Temps (min) Temps (min)
[~ EXTRAN, dt=2's = MIA, di= 480 5| [~ EXTRAN, di =25 = MIA, di = 480 5|

Figure G.3 :

Débits simulés sur le réseau Figure G.4 :
001, pluie 104

Hauteurs simulées sur le réseau
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Débits simulés sur le réseau
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001, pluie 105 001, pluie 105




Annexe G, Résultats de simulation

171

10

Condnite #18

4
)
;/ y “\\ .
//f\ \ 'X/\Condulte #10
N ~ot x
5 s

Q (m%/s)

6
4 p R
//
2 e —
L SRS 5B BAR o \ R e T ST
0 ‘ : : :
0 100 200 300 400 500

Temps (min)
‘.. EXTRAN, dt=2s = MIA, dt =480 s

1.4
1,2 ~ Noeud #17
1 P2 R
- Noeud #IT
=08 #_}‘\ >
& 4 M
= 08 ) )
04
02
0 . : , .
0 100 200 300 400 500
Temps (min)
[~ EXTRAN, dt=2s . MIA, di= 480 5]

Figure G.17 : Débits simulés sur le réseau
002, pluie 105

Figure G.18 : Hauteurs simulées sur le réseau
002, pluie 105

12
10 A
g 1/ \ Conduite #18
= 7
T s I\
5 . I‘\A\ Conduite #10
\ , Ld
2 4. \ﬁ"% 44; \“ﬂq_\_\
L Hoomduite # i\ ———
0 et . T :
0 100 200 300 400 500
Temps (min)
‘+EXTRAN, dt=2s - MIA, dt =480 s]

3 \

Noeud #11

15 !

200 300 400 500
Temps (min)

BXTRAN, dt=2s .« MIA, dt=480 s‘

0 100

Figure G.19 : Deébits simulés sur le réseau
010, pluie 105

Figure G.20 : Hauteurs simulées sur le réseau
010, pluie 105




172 Controle en temps réel des réseaux d’égout sous surcharge

8 14
Conduite #18 12 £
6 7 10 5!
A~ - 3 T/:& Noeud #11
i 44 / T P“ ~— E p 1 I\
g p p W - . ’““m"?\mmm%m.m = . l,,'»f‘ . 7 a\‘“‘
=4 | — ~oy | Conduite #1\ i Conduite #10 f e Noead ET7 e —
0 «%{'@vn«n} f -m"" """" et 2 4 ——
100 200§ 300 400 500 0 ' ‘ ' ;
2 0 100 200 300 400 500
Temps (min) Temps (min)
[+~ EXTRAN, dt =2's .. MIA, dt=4805] |~ EXTRAN, dt=2s . MIA, dt=480s]

Figure G.21 : Débits simulés sur le réseau Figure G.22 : Hauteurs simulées sur le réseau
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Figure G.23 : D¢bits simulés sur le réseau Figure G.24 : Hauteurs simulées sur le réseau
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Figure G.25 : Débits simulés sur le réseau Figure G.26 : Hauteurs simulées sur le réseau
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Figure G.33 : Débits simulés sur le réseau Figure G.34 : Hauteurs simulées sur e réseau

003, pluie 107 003, pluie 107
25 100
Conduite #18
R zz J/‘i : Noeud #11
£
= 40 :‘J \s

20 M AN

T T LS

5 100 200 300 400 0 100 200 300 400
Temps (min) Temps (min)
-+ EXTRAN, dt=2's - MIA, dt=480s] [+ EXTRAN, dt=2s « MIA, di=480 5

Figure G.35: Débits simulés sur le réseau Figure G.36 : Hauteurs simulées sur le réseau
024, pluie 107 024, pluie 107




0 Serrmerososs

176 Contrdle en temps réel des réseaux d’égout sous surcharge

25 20

- Conduite #10 s f\

: Conduite #18
2 15 ; - ,\S
o 10 P = / \ Noeud #17
s jx’ Conduite #1 \\ 5 | %
= N ] ,_wmélk"““"’%\\{“vz“wvﬁs.\

T T T
200 300 400 500
Temps (min)

['f;‘EXTRAN, dt=2s . MIA, dt =480 s’

0

100 200 300 400
Temps (min)

FEXTRAN, dt=2s . MIA, dt=480 s‘

500

Figure G.37 : Débits simulés sur le réseau Figure G.38 : Hauteurs simulées sur le réseau

001, pluie 114

001, pluie 114

2
Conduite #18
1,5 Py
z / \'\j\/ Conduite #10
T 1 N
= #
o5 74}” e |
s Conduite #1 “ \‘;M\m
0 = T T Ll T T
0 100 200 300 400 500

Temps (min)
[~ EXTRAN, dt=2's . MIA, dt =480 5]

h (m)

25
2 A
. Noeud #11
s —Ff Ravs
1 J S\
0,5 £ m"}':&iim
L gl 2 S-
’ Noexd #17 o
0 T T T
0 100 200 300 400

Temps (min)

|+ EXTRAN, dt=2s - MIA, dt =480 s}

Figure G.39 : Débits simulés sur le réseau Figure G.40 : Hauteurs simulées sur le réseau

037, pluie 116

037, pluie 116




Annexe G, Résultats de simulation 177

Commentaires sur les écarts observés :

Lamajorité des simulations présentent peu d’écarts entre les résultats ’EXTRAN et du MIA, tant
en termes de débits que de hauteurs d’eau. Il en est ainsi pour les simulations suivantes :
. réseau 001, pluie 104 (figs. G.3 et G.4)

. réseau 002, pluie 104 (figs. G.5 et G.6)

. réseau 023, pluie 104 (figs. G.11 et G.12)

. réseau 001, pluie 105 (figs. G.15 et G.16)

. réseau 002, pluie 105 (figs. G.17 et G.18)

. réseau 010, pluie 105 (figs. G.19 et G.20)

. réseau 023, pluie 105 (figs. G.23 et G.24)

. réseau 001, pluie106 (figs. G.27 et G.28)

. réseau 002, pluie 106 (figs. G.29 et G.30)

. réseau 037, pluie 116 (figs. G.39 et G.40)

Les écarts observes pour les autres simulations proviennent de deux causes distinctes. Tout
d’abord, le fait de recourir a un pas de temps plus long avec le MIA empéche de reproduire
finement les pointes de débit. Par exemple, si la pointe des débits survient a la 241¢ minute d’une
simulation (cf. figure G.1), ce pic ne pourra apparaitre dans les résultats du MIA que lors de la
248° minute si un pas de temps de 8 minutes est utilisé. Les écarts observés entre les résultats des
deux mod¢les proviennent dans ce cas des différents pas de temps utilisés pour la représentation
graphique des résultats. Cette remarque explique les écarts observés lors des simulations
suivantes :

. réseau Marigot, pluie 104 (figs. G.1 et G.2)

. réseau 022, pluie 106 (figs. G.31 et G.32)
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Les instabilités liées aux résultats d’EXTRAN expliquent tous les autres écarts majeurs. Des
oscillations dans les résultats d’EXTRAN sont en effet observées pour les simulations suivantes :
. réseau Marigot, pluie 104 (figs. G.1 et G.2)

. réseau 010, pluie 104 (figs. G.7 et G.8)

. réseau 022, pluie 104 (figs. G.9 et G.10)

. réseau 025, pluie 104 (figs. G.13 et G.14)

. réseau 022, pluie 105 (figs. G.21 et G.22)

. réseau Marigot, pluie 106 (figs. G.25 et G.26)

. réseau 022, pluie 106 (figs. G.31 et G.32)

. réseau 003, pluie 107 (figs. G.33 et G.34)

. réseau 024, pluie 107 (figs. G.35 et G.36)

. réseau 001, pluie 114 (figs. G.37 et G.38)

En plus de provoquer des oscillations dans les résultats, le fait de modéliser un réseau a conduites
courtes et pentes fortes (lesquelles sont associ€es a des vitesses d’écoulement plus grandes) avec
EXTRAN conduit & des erreurs substantielles au niveau des hauteurs d’eau simulées
(cf. figure G.34). On note en effet sur cette figure que les hauteurs d’eau simulées par EXTRAN
et le MIA au nocud 17 sont trés différentes. Toutefois, les résultats de simulation aux autres
noeuds (non présentés dans cette annexe) révelent que les hauteurs simulées par les deux modéles
tendent a se rapprocher lorsqu’on s’éloigne de I’exutoire du réseau. La pietre performance
d’EXTRAN pour évaluer les hauteurs d’eau au noeud 17 dans ce cas provient probablement du

fait que la derniére conduite du réseau 003 est trés courte (20,12 m).




ANNEXE H : Description des algorithmes
d’optimisation de Powell et GRG

H.1 Méthode de Powell

Afin de minimiser une fonction a plusieurs variables, la méthode de Powell procéde par une
séquence de minimisations unidimensionnelles. Sa formulation ne permet pas de tenir compte
directement des contraintes, qui doivent étre ajoutées sous forme de pénalités 4 la fonction
objectif, non plus que des éventuelles bornes inférieures et supérieures des variables
d’optimisation ; il est donc nécessaire d’effectuer des changements de variables dans certains cas

pour pouvoir prendre en compte ces bornes implicitement.

L’algorithme de Powell utilisé lors des travaux présentés dans cette thése est celui développé par
Press et al. [1992]. Suivant cet algorithme, les directions de recherche unidimensionnelle, u,, sont
d’abord assimilées aux vecteurs principaux. Par la suite, la séquence suivante est répétée jusqu’a
ce que la fonction cesse de décroitre (avec N = nombre de variables) :

1) Débuter au point initial P,,.

2) Pouri=1, ..., N, minimiser la fonction objectif le long de la direction u; et appeler le

nouveau point ainsi atteint P,.

3) Poser uy., = Py - P,.
A chacune des itérations de cette procédure, une direction de recherche initiale peut étre remplacée
ou non par la direction uy, ;. La direction sélectionnée dans ce cas est celle pour laquelle la plus
grande décroissance a été enregistrée. Puisque cette derniére est probablement 1’une des
composantes principales de u,, ;, on évite de cette fagon la dépendance linéaire entre les directions
conservées. Ce remplacement n’est pas effectué si : 1) la minimisation dans la direction u,,;
n’apporte pas une réduction significative de la fonction objectif, ou 2) la décroissance moyenne
de la fonction objectif n’est pas principalement due a une décroissance causée par une
minimisation dans une seule des directions ou 3) il existe une dérivée seconde importante selon

la direction moyenne, ce qui laisse présager la proximité du minimum selon cette direction. Dans
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tous ces cas, le point initial pour I’itération suivante, P,, est fixé a Py. Dans le cas contraire, soit
lorsqu’une des directions de recherche est remplacée par la direction u,, ,, 1a fonction objectif est
minimisée le long de la direction u,,, et le point ainsi rejoint est retenu comme point initial pour

I’itération suivante.

A chaque étape de 1’algorithme de Powell, les minimisations unidimensionnelles sont réalisées
par la méthode de Brent. Ce dernier algorithme applique une minimisation parabolique (qui
consiste a construire une régression parabolique a partir de trois points encerclant le minimum®
puis a conserver 1’abscisse du minimum de cette fonction parabolique) lorsque certaines
conditions visant a évaluer I’efficacité de la minimisation parabolique au point courant sont
rencontrées. Si ces conditions ne sont pas satisfaites, la méthode de la section du nombre d’or est
utilisée. Cette derniére méthode consiste a réduire graduellement la distance entre trois points
(a, b, ¢) encerclant le minimum jusqu’a I’atteinte de la précision désirée, a la maniére de la
méthode du mi-intervalle appliquée pour la recherche de la racine d’une fonction
unidimensionnelle. Afin d’optimiser la séquence des calculs, le nouveau point d’évaluation de la
fonction est éloigné du point b d’une distance correspondant a 0,38197 (nombre d’or) fois la

longueur du plus long des segments a-b ou b-c.

H.2 Méthode du gradient réduit généralisé (GRG)

Pour I’optimisation de fonctions non linéaires, les algorithmes de gradient réduit adoptent une
meéthode similaire a celle du Simplex, soit la division des variables du probléme en variables de
base et variables résiduelles (“non basic variables™). La méthode du gradient réduit généralisé
(GRG) est une généralisation de ce type de méthodes qui permet la prise en compte de contraintes
non linéaires. Cette méthode fut a ["origine développée par Abadie et Carpentier [1969] ; la

version utilisée lors des travaux présentés dans cette thése est celle programmée par

' Un minimum est encerclé par un triplet de points (a, b, ¢) sia <b <c; fb) <fla) ; et ib) <fc).
Dans ce cas, si la fonction est non singuliére, le minimum se situe nécessairement entre a et c.
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Lasdon et al. [1978]. Une propriété intéressante de 1I’algorithme de Lasdon et al. est qu’il tente de
retourner dans le domaine des valeurs réalisables (soit de suivre la surface des contraintes) a
chaque itération de la recherche unidimensionnelle, contrairement & celui originalement proposé
par Labadie et Carpentier, qui applique une minimisation unidimensionnelle sur le plan tangent
a la surface des contraintes pour retourner subséquemment a I’intérieur du domaine réalisable.

L’algorithme GRG de Lasdon et al. résout les problémes non linéaires de la forme :

minimiser f()?) (H.1)
inf (i) < X, < sup(i), i=1..,n
sujet a : g,( ) =1 .., n (H.2)

0,
OSg,( ) (n+l I =n,_+1 ... m

€g

avec X =vecteur de n variables réelles, ns, =nombre de contraintes d’égalité (qui peut étre zéro),
m = nombre total de contraintes, inf = bornes inférieures et sup = bornes supéricures. Les

fonctions g; sont supposées différentiables et peuvent étre linéaires ou non.

Les contraintes d’inégalité du probléme original sont transformées en contraintes d’égalité par
I’ajout de variables supplémentaires (“slack variables”), qui doivent en tout temps demeurer
positives. Le probléme ainsi transformé est résolu par une séquence de résolutions de sous-

problémes, ou problémes réduits.
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Larésolution d’un tel sous-probléme débute par la séparation des variables en nb variables de base
(nb <m) et en n-nb variables résiduelles. Les variables de base, x,, sont exprimées en fonction des
variables résiduelles, x,,, par I’utilisation de nb équations de contraintes réarrangées sous la

forme :
g (x,,%,,)=0 i=1, .., nb (H.3)

Les variables de base doivent étre choisies de fagon a ce que la matrice de base B = (5g / Ox, )

soit non singuliére au point courant, X . Ainsi, les variables x, peuvent étre déterminées en

fonction des variables x,,, ce qui réduit la fonction objectif a une fonction de x,, seulement :

f(xb (xnb),xnb) = F(xnb) (H.4)

La fonction F(x,,) est appelée fonction objectif réduite et son gradient, VF{(x,,), le gradient réduit.

La minimisation de F est effectuée par une méthode de gradient qui débute par 1’évaluation du

radient réduit a I’aide des valeurs courantes de x,, soit X, , et de x,,, soit x , :
b b nb nb

oF o (ofY(og) og
ox,, 0Ox, \Ox, ox, | Ox,

(H.5)

Avant de débuter la recherche du minimum, le vecteur des variables résiduelles est fractionné une
seconde fois en s super variables, x,, qui sont strictement comprises entre leurs bornes inférieure
et supérieure, et les variables résiduelles restantes ou variables fixes, x,, dont les valeurs sont
fixées a une de leur borne. La direction de recherche choisie,  , estI’opposé de celle du gradient
réduit en fonction des super variables, OF / Ox ; de cette fagon, on s’assure que les variables qui
se situent a la limite de leur domaine ne soient pas modifiées. Cette astuce permet de rechercher
le minimum d’une fonction en suivant la surface des contraintes d’inégalité, lorsque les variables

supplémentaires (“slack variables”) correspondantes se situent a leur borne inférieure, ¢’est-a-dire

Zéro.




Annexe H, Description des algorithmes de Powell et GRG 183

La fonction objectif réduite est ensuite minimisée par une méthode de recherche

unidimensionnelle dans la direction 4 . Le probléme prend alors la forme suivante :

minimiser F (J?nb + aéz'—) (H.6)

a>0

Cette minimisation est effectuée en modifiant graduellement la valeur de & jusqu’a ce que ’une
des trois conditions présentées ci-bas soit satisfaite. Lors de ces itérations, pour chaque valeur de
@, la fonction objectif réduite doit étre évaluée. A cette fin, la valeur des variables de base doit

étre déterminée en fonction des variables résiduelles de fagon a satisfaire :
g(xb,fnb +aﬂ) =0 (H.7)

Les valeurs de x, satisfaisant ce systeéme d’équations sont déterminées par une méthode de Newton

modifiée.

La recherche unidimensionnelle ainsi effectuée se termine de trois fagons différentes : 1) Si la
méthode de Newton diverge a la premiére itération, la valeur de a est réduite ; si la méthode de
Newton diverge a une itération subséquente, la recherche est terminée. 2) Si la méthode de
Newton converge, mais que des variables de base sont a ’extérieur de leur domaine réalisable,
une nouvelle valeur de « est déterminée de fagcon a ce qu’une seule variable de base soit
exactement sur une de ses bornes et que les autres soient a 1’intérieur de leurs bornes ; si la
fonction objectif en ce point est inférieure aux valeurs calculées précédemment, la recherche est
terminée. 3) Si les deux premicres situations ne sont pas rencontrées, on continue la recherche en
modifiant & tant que les valeurs estimées de la fonction objectif diminuent. Aussitét qu’une
augmentation de la fonction objectif est décelée, une régression quadratique est ajustée aux trois
« encerclant le minimum ; la fonction objectif est alors évaluée au minimum de cette équation
quadratique, puis la recherche se termine et on conserve le & associé a la plus faible valeur de '

estimée.
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Laséquence des recherches unidimensionnelles, ou problémes réduits, est terminée lorsqu’un des

deux tests suivants est satisfait :

1) Les conditions d’optimalité de Kuhn-Tucker sont satisfaites dans la limite de précision

définie par I'utilisateur.

2) Le changement de la fonction objectif est inférieur a la précision définie par I’ utilisateur

depuis un certain nombre d’itérations.




ANNEXE I : Hyétogrammes et hydrogrammes des

pluies utilisées pour les optimisations

Cette annexe contient les hyétogrammes des pluies observées sur le territoire de Laval au cours
de I’été 1989 et dont les caractéristiques apparaissent au tableau 4.2 (cf. Chapitre 4). La
représentation graphique de la somme des débits entrant a chaque noeud du réseau pour chacune
de ces pluies est également présentée, de méme que les hyétogramme et hydrogramme de la pluie

centennale de durée une heure.
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Figure I.1:  Hyétogramme de la pluie 10 Figure .2 :  Hydrogramme de la pluie 10
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188 ~ Controle en temps réel des réseaux d’égout sous surcharge

Pluie 15 - 17/06/89 Pluie 15 - 17/06/89
5 _ 40
E 35
g 40 < 30
£ 30 g 25
g -
:; s 20
Z 20 £
g 210
E 10 2 5 /J\
| ahatd, &0 =
0 LI S A S S S S S B S B S S S S e e & 0 T T T
0 200 400 600 800 1000 1200 0 500 1000 1500 2000
Temps (min) Temps (min)

Figure .11 : Hyétogramme de la pluie 15 Figure .12 : Hydrogramme de la pluie 15
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Figure .15 : Hyétogramme de la pluie 17 Figure .16 : Hydrogramme de la pluie 17
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Figure [.17 : Hyétogramme de la pluie 18 Figure 1.18 : Hydrogramme de la pluie 18
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Pluie 19 - 07/07/89
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Figure .19 : Hyétogramme de la pluie 19 Figure .20 : Hydrogramme de la pluie 19
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Figure .25 : Hyétogramme de la pluie 22 Figure .26 : Hydrogramme de la pluie 22
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Figure .31 : Hyétogramme de la pluie 25 Figure 1.32 : Hydrogramme de la pluie 25
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Figure .33 : Hyétogramme de la pluie 26 Figure .34 : Hydrogramme de la pluie 26
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Figure .35 : Hyétogramme de la pluie 27 Figure .36 : Hydrogramme de la pluie 27
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Figure .37 : Hyétogramme de la pluie 28 Figure .38 : Hydrogramme de la pluie 28
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Figure .40 : Hydrogramme de la pluie 29
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ANNEXE J : Résultats d’optimisation

J.1 Configuration actuelle des régulateurs controlés

Les résultats présentés dans cette section ont été obtenus lors d’optimisations pour lesquelles les
régulateurs contrdlés étaient situés en amont des noeuds 2, 5,9, 10, 11, 12 et 13 de 'intercepteur

Marigot (cf. figure 4.5).

Tableau J.1 : Hauteur maximale atteinte lors de chaque événement pluvieux (m)

Pluic h Durée de 1’horizon de contrdle

max 5 min 20 min 45 min

10 m 1,17 1,17 1,17

S5m 1,17 1,17 1,17

pluie 10 3m 1,17 1,17 1,17

diamétre 1,17 1,17 1,17

0,85D 1,17 1,17 1,17

10 m 1,05 1,05 1,05

5m 1,05 1,05 1,05

pluie 11 3m 1,05 1,05 1,05

diamétre 1,05 1,05 1,05

0,85D 1,05 1,05 1,05

10 m 10,00 10,00 10,00

5m 5,00 5,00 5,00

pluie 12 3m 3,65 3,44 3,01

diamétre 3,39 2,54 2,00

0,85D 2,76 1,87 1,70

10 m 1,06 1,06 1,06

5m 1,06 1,06 1,06

pluie 13 ‘ 3m 1,06 1,06 1,06

diameétre 1,06 1,06 1,06

0,85D 1,06 1,06 1,06

10 m 10,00 10,00 10,00

5m 5,11 5,00 5,00

pluie 14 3m 3,75 3,53 3,15

diameétre 3,20 2,42 2,00

0,85D 2,54 1,86 1,70
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Tableau J.1 : Hauteur maximale atteinte lors de chaque événement pluvieux (m) (suite)

Durée de I’horizon de contrdle

Pluie P 5 min 20 min 45 min
10 m 7,05 7,05 7,05
5m 5,00 5,00 5,00
pluie 15 3m 3,66 3,42 3,00
diameétre 2,82 2,43 2,00
0,85D 1,70 1,70 1,73
10m 1,25 1,25 1,25
5m 1,25 1,25 1,25
pluic 16 3m 1,25 1,25 1,25
diameétre 1,25 1,25 1,25
0,85D 1,25 1,25 1,25
10 m 1,00 1,00 1,00
Sm 1,00 1,00 1,00
pluie 17 3m 1,00 1,00 1,00
diamétre 1,00 1,00 1,00
0,85D 1,00 1,00 1,00
10 m 1,59 1,59 1,59
5m 1,59 1,59 1,59
pluic 18 3m 1,59 1,59 1,59
diamétre 1,59 1,59 1,59
0,85D 1,59 1,59 1,59
10 m 1,06 1,06 1,06
5m 1,06 1,06 1,06
pluic 19 3m 1,06 1,06 1,06
diameétre 1,06 1,06 1,06
0,85D 1,06 1,06 1,06
10 m 2,11 2,11 2,11
5m 2,11 2,11 2,11
pluie 20 3m 2,11 2,11 2,11
diameétre 2,01 2,00 2,00
0,85 D 1,81 1,75 1,70
10 m 6,91 6,91 6,91
5m 5,00 5,00 5,00
pluie 21 3m 3,51 3,33 3,00
diamétre 2,42 2,02 2,00
0,85D 1,78 1,76 1,70
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Tableau J.1 : Hauteur maximale atteinte lors de chaque événement pluvieux (m) (suite)
Pluic h Durée de 1’horizon de contréle
max 5 min 20 min 45 min

10 m 1,41 1,41 1,41

S5m 1,41 1,41 1,41

pluie 22 3m 1,41 1,41 1,41
diamétre 1,41 1,41 1,41

0,85D 1,41 1,41 1,41

10 m 3,38 3,38 3,38

S5m 3,38 3,38 3,38

pluie 23 3m 3,09 3,00 3,00
diamétre 2,40 2,33 2,00

0,85D 1,70 1,70 1,70

10 m 1,29 1,29 1,29

Sm 1,29 1,29 1,29

pluie 24 3m 1,29 1,29 1,29
diameétre 1,29 1,29 1,29

0,85D 1,29 1,29 1,29
10 m 10,00 10,00 10,00

S5m 5,06 5,00 5,00

pluie 25 3m 4,17 3,57 3,10
diamétre 2,88 2,66 2,01

0,85D 2,26 1,70 1,70

10 m 0,99 0,99 0,99

S5m 0,99 0,99 0,99

pluie 26 3m 0,99 0,99 0,99
diamétre 0,99 0,99 0,99

0,85D 0,99 0,99 0,99

10 m 1,54 1,54 1,54

5m 1,54 1,54 1,54

pluie 27 3m 1,54 1,54 1,54
diamétre 1,54 1,54 1,54

0,85D 1,54 1,54 1,54
10 m 10,00 10,00 10,00

Sm 5,18 5,00 5,00

pluie 28 3m 4,16 3,60 3,11
diamétre 2,72 2,06 2,12

0,85D 2,10 1,83 1,70
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Tableau J.1 : Hauteur maximale atteinte lors de chaque événement pluvieux (m) (suite)

Pluie

h,

Durée de 1’horizon de controle

max 5 min 20 min 45 min
10 m 1,02 1,02 1,02
S5m 1,02 1,02 1,02
pluie 29 3m 1,02 1,02 1,02
diameétre 1,02 1,02 1,02
0,85D 1,02 1,02 1,02
10 m 10,00 10,00 10,00
5m 5,17 5,00 5,00
pluie 30 3m 3,96 3,50 3,11
diamétre 2,76 2,05 2,00
0,85D 2,60 1,88 1,70
10 m 10,00 10,00 10,00
Sm 5,06 5,00 5,00
pluie 31 3m 3.89 3,57 3,08
diamétre 2,58 2,05 2,01
0,85D 1,86 1,83 1,70
10 m 2,06 2,06 2,06
S5m 2,06 2,06 2,06
pluie 32 3m 2,06 2,06 2,06
diamétre 2,03 2,00 2,00
0,85D 1,81 1,78 1,70
10 m 10,00 10,00
5m 5,13 5,00
pluie centennale 3m 4,45 3,59
diamétre 3,23 3,02
0,85D 2,89 1,84
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Tableau J.2 : Déversements totaux pour chaque événement pluvieux (m?)
Pluie h Durée de I’horizon de contrble
max H =5 min H=20min | H=45min
10m 229 229 229
5m 229 229 229
3m 229 229 229
pluie 10 diamétre 229 229 229
0,85D 229 229 229
CRL 229
C. statique 1532
10 m 0 0 0
S5m 0 0 0
3m 0 0 0
pluie 11 diametre 0 0 0
0,85D 0 0 0
CRL 0
C. statique 0
10 m 22 321 22320 22278
S5m 30 147 30 409 30402
3m 37 080 36974 37300
pluie 12 diametre 43 077 42 265 37 839
0,85D 44 022 44 544 43 082
CRL 53 408
C. statique 58 858
10 m 11 11 11
Sm 11 11 11
3m 11 11 11
pluie 13 diametre 11 11 11
0,85D 11 11 11
CRL 11
C. statique 214
10m 91 943 91944 91718
S5m 107 662 108 214 107 609
3m 122 566 122 023 122 124
pluie 14 diamétre 137 559 134 303 124 285
0,85 D 143 999 134 325 133 262
CRL 151 736
C. statique 163 512
NOTE : CRL = contrdle réactif local évitant les mises en charge

C. statique = contrdle statique
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Tableau J.2 : Déversements totaux pour chaque événement pluvieux (m?) (suite)
Pluie h Durée de I’horizon de contrble
e H =5 min H=20min | H=45min
10 m 7479 7479 7479
S5m 11 015 11171 11143
3m 19 340 19 767 18 966
pluie 15 diamétre 26 885 26 885 20 635
0,85D 20 493 21016 26272
CRL 32 821
C. statique 37 683
10 m 612 612 612
5m 612 612 612
3m 612 612 612
pluie 16 diamétre 612 612 612
0,85D 612 612 612
CRL 612
C. statique 4 630
10 m 0 0 0
S5m 0 0 0
3m 0 0 0
pluie 17 diamétre 0 0 0
0,85D 0 0 0
CRL 0
C. statique 0
10 m 2 807 2 807 2 807
5m 2 807 2 807 2 807
3m 2 807 2 807 2 807
pluie 18 diametre 2 807 2 807 2 807
0,85D 2 807 2 807 2 807
CRL 9184
C. statique 13 056
10 m 5 5 5
S5m 5 5 5
3m 5 5 5
pluie 19 diameétre 5 5 5
0,85D 5 5 5
CRL 5
C. statique 156
NOTE : CRL = controle réactif local évitant les mises en charge

C. statique = contrdle statique
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Tableau J.2 : Déversements totaux pour chaque événement pluvieux (m?) (suite)
Pluie h Durée de I’horizon de contrdle
max H =5 min H=20min | H=45 min
10m 6 726 6 726 6 726
S5m . 6726 6 726 6 726
3m 6726 6726 6726
pluie 20 diamétre 9390 9359 9631
0,85D 12 452 14 186 13 239
CRL 25202
C. statique 31 607
10 m 9906 9906 9906
5m 13101 13 225 13 359
3m 20 947 21428 21037
pluie 21 diamétre 26 285 24 508 25191
0,85D 26 011 26 915 27 048
CRL 35683
C. statique 40 651
10 m 1166 1166 1166
5m 1166 1166 1166
3m 1166 1166 1166
pluie 22 diamétre 1 166 1166 1166
0,85D 1166 1166 1166
CRL 3592
C. statique 8 061
10 m 5254 5254 5254
5m 5254 5254 5254
3m 7013 6 872 7 031
pluie 23 diamétre 13135 13 466 12 782
0,85D 11 855 12 152 13 808
CRL 21071
C. statique 25435
10 m 560 560 560
Sm 560 560 560
3m 560 560 560
pluie 24 diameétre 560 560 560
0,85D 560 560 560
CRL 704
C. statique 5288
NOTE : CRL = controle réactif local évitant les mises en charge
C. statique = contrdle statique
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Tableau J.2 : Déversements totaux pour chaque événement pluvieux (m?) (suite)
Pluic h Durée de I’horizon de contrble
max H =15 min H=20min | H=45min
10 m 33 491 33 491 33 491
Sm 41336 41 602 41 668
3m 50 085 49 376 48 788
pluie 25 diamétre 57 523 56 582 56 364
0,85D 56 004 51010 51206
CRL 62 981
C. statique 68 520
10 m 0 0 0
5m 0 0 0
3m 0 0 0
pluie 26 diametre 0 0 0
0,85D 0 0 0
CRL 0
C. statique 0
10 m 1618 1618 1618
5m 1618 1618 1618
3m 1618 1618 1618
pluie 27 diamétre 1618 1618 1618
0,85D 1618 1618 1618
CRL 6 508
C. statique 11 767
10 m 70 886 70 886 70 758
5m 78 810 78 967 78 751
3m 87 168 86 072 86 095
pluie 28 diameétre 94 309 87 159 87 454
0,85D 96 784 90 235 91 424
CRL 101 105 |
C. statique 111 547
10 m 0 0 0
S5m 0 0 0
3m 0 0 0
pluie 29 diametre 0 0 0
0,85D 0 0 0
CRL 0
C. statique 0
NOTE : CRL = controle réactif local évitant les mises en charge

C. statique = contréle statique
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Tableau J.2 :  Déversements totaux pour chaque événement pluvieux (m?) (suite)
Pluie h Durée de I’horizon de contrdle
max H =5 min H=20min | H=45min
10 m 132972 132972 132 929
Sm 140 981 141 113 140 778
3m 147 952 148 069 148 588
pluie 30 diamétre 153 460 144 077 144 502
0,85D 149 056 153 901 150 328
CRL 176 055
C. statique 184 105
10 m 23 368 23 368 23 367
Sm 30333 30481 30324
3m 38 650 39 081 39 141
pluie 31 diamétre 45 321 40 953 43103
0,85D 43 948 46 324 46 159
CRL 53913
C. statique 58 173
10 m 2 848 2 848 2 848
5m 2 848 2 848 2 848
3m 2 848 2 848 2 848
pluie 32 diametre 5270 5751 5858
0,85D 8 062 9413 9753
CRL 16 007
C. statique 21433
10 m 428 591 428 857
pluie 5m 436 703 436 686
3m 443 697 444 261
centennale | diametre 447 737 451 900
0,85 D 452 174 446 905
NOTE : CRL = contréle réactif local évitant les mises en charge

C. statique = contrdle statique
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J.2 Impact du nombre de régulateurs controlés

Les résultats présentés dans cette section concernent les configurations de régulateurs contrdlés
suivantes (cf. figure 4.15) :

- 6 régulateurs : régulateurs contr6lés en amont des noeuds 2, 5,9, 10, 11 et 12

- 5 régulateurs : régulateurs contr6lés en amont des noeuds 2, 5,9, 10 et 11

- 4 régulateurs : régulateurs contr6lés en amont des noeuds 2, 5, 9 et 10

- 3 régulateurs : régulateurs contr6lés en amont des noeuds 2, 9 et 10

Tableau J.3 : Hauteur maximale atteinte lors de chaque événement pluvieux de I’été 1989 (m)

) 6 régulateurs 5 régulateurs
Flue B H=5min | H=20min | H=5min | H=20min

) 10 m 1,17 1,17 1,17 1,17
pluie 10 Sm 1,17 1,17 1,17 1,17
_ 10 m 1,05 1,05 1,05 1,05
pluie 11 Sm 1,05 1,05 1,05 1,05
_ 10 m 10,00 10,00 10,00 10,00
plue 12 5m 5,00 5,00 5,16 5,07
. 10 m 1,06 1,06 1,06 1,06
plue 13 Sm 1,06 1,06 1,06 1,06
oluie 14 10 m 10,00 10,00 10,00 10,00
S5m 5,42 5,04 5,92 5,58

sluie 15 10 m 7,05 7,05 7,03 7,03
5m 5,00 5,00 5,00 5,00

) 10 m 1,25 1,25 1,25 1,25
plute 16 5m 1,25 1,25 1,25 1,25
sluie 17 10 m 1,00 1,00 1,00 1,00
5m 1,00 1,00 1,00 1,00
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Tableau J.3 : Hauteur maximale atteinte lors de chaque événement pluvieux de ’été 1989 (m)

(suite)
Pluie b 6 régulateurs S régulateurs
H =15 min H =20 min H =35 min H =20 min

sluie 18 10 m 1,56 1,56 1,56 1,56
5m 1,56 1,56 1,56 1,56

) 10 m 1,06 1,06 1,06 1,06
pluie 19 5m 1,06 1,06 1,06 1,06
) [0m 2,11 2,11 2,11 2,11
phuie 20 5m 2,11 2,11 2,11 2,11
oluie 21 10m 6,89 6,89 6,34 6,34
S5m 5,00 5,00 5,00 5,00

) 10m 1,41 1,41 1,41 1,41
pluie 22 S5m 1,41 1,41 1,41 1,41
pluie 23 10 m 3,38 3,38 3,38 3,38
Sm 3,38 3,38 3,38 3,38

pluic 24 10 m 1,29 1,29 1,29 1,29
5m 1,29 1,29 1,29 1,29
pluie 25 10 m 10,00 10,00 10,00 10,00
5m 5,48 5,03 6,08 5,46

pluic 26 10 m 0,99 0,99 0,99 0,99
5m 0,99 0,99 0,99 0,99

) 10 m 1,54 1,54 1,54 1,54
pluie 27 S5m 1,54 1,54 1,54 1,54
pluic 28 10 m 10,00 10,00 10,00 10,00
S5m 5,48 5,11 6,09 5,34

. 10 m 1,02 1,02 1,02 1,02
pluie 29 S5m 1,02 1,02 1,02 1,02
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Tableau J.3 : Hauteur maximale atteinte lors de chaque événement pluvieux de 1’été 1989 (m)

(suite)
) 6 régulateurs 5 régulateurs
Pluie hipax - -
H =35 min H =20 min H =5 min H =20 min
10m 10,00 10,00 10,00 10,00
pluie 30
S5m 5,50 5,09 5,27 5,06
) [0m 10,00 10,00 10,00 10,00
pluie 31
S5m 5,13 5,01 6,12 5,75
10 m 2,06 2,06 2,06 2,06
pluie 32
5m 2,06 2,06 2,06 2,06
) 4 régulateurs 3 régulateurs
Pluie hex - -
H =35 min H =20 min H =35 min H =20 min
10m 1,17 1,17 1,17 1,17
pluie 10
5m 1,17 1,17 1,17 1,17
10m 1,05 1,05 1,05 1,05
pluie 11
5m 1,05 1,05 1,05 1,05
10 m 10,00 10,00 10,00 10,00
pluie 12
5m 5,46 5,24 5,81 5,52
) 10 m 1,06 1,06 1,06 1,06
pluie 13
Sm 1,06 1,06 1,06 1,06
) 10 m 10,00 10,00 15,54 13,09
pluie 14
Sm 6,80 6,17 7,88 7,18
) 10 m 7,03 7,03 7,03 7,03
pluie 15
5m 5,09 5,00 5,14 5,00
10m 1,25 1,25 1,25 1,25
pluie 16
5m 1,25 1,25 1,25 1,25
10m 1,00 1,00 1,00 1,00
pluie 17
S5m 1,00 1,00 1,00 1,00
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Tableau J.3 : Hauteur maximale atteinte lors de chaque événement pluvieux de [’été 1989 (m)

(suite)
) 4 régulateurs 3 régulateurs
Pluie bk
H =5 min H =20 min H =5 min H =20 min
10 m 1,56 1,56 1,56 1,56
pluie 18
S5m 1,56 1,56 1,56 1,56
10m 1,06 1,06 1,06 1,06
| pluie 19
‘ S5m 1,06 1,06 1,06 1,06
i 10 m 2,11 2,11 2,11 2,11
| pluie 20
| 5m 2,11 2,11 2,11 2,11
| . 10 m 6,22 6,22 6,22 6,22
| pluie 21
i 5m 5,00 5,00 5,00 5,00
| 10 m 1,41 1,41 1,41 1,41
pluie 22
5m 1,41 1,41 1,41 1,41
10 m 3,38 3,38 3,38 3,38
pluie 23
Sm 3,38 3,38 3,38 3,38
10 m 1,29 1,29 1,29 1,29
pluie 24
5m 1,29 1,29 1,29 1,29
10 m 10,00 10,00 10,57 10,00
pluie 25
5m 6,59 6,00 7,28 6,64
10 m 0,99 0,99 0,99 0,99
pluie 26 -
5m 0,99 0,99 0,99 0,99
| ) 10 m 1,54 1,54 1,54 1,54
| pluie 27
| 5m 1,54 1,54 1,54 1,54
‘ 10 m 10,00 10,00 12,04 10,10
pluie 28
5m 6,89 6,38 7,75 7,53
10 m 1,02 1,02 1,02 1,02
pluie 29
5m 1,02 1,02 1,02 1,02
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Tableau J.3 : Hauteur maximale atteinte lors de chaque événement pluvieux de 1’été 1989 (m)
(suite)
4 régulateurs 3 régulateurs
Pluie hax
H =15 min H =20 min H =5 min H =20 min
) 10 m 10,00 10,00 15,67 15,32
pluie 30
5m 6,85 6,31 7,77 7,34
10m 10,00 10,00 10,00 10,00
pluie 31
S5m 5,42 5,09 5,56 5,26
10 m 2,06 2,06 2,06 2,06
pluie 32
5m 2,06 2,06 2,06 2,06
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Tableau J.4 : Déversements totaux pour chaque événement pluvieux de 1’été 1989 (m?)
6 régulateurs S régulateurs
Pluie h,.x
H =5 min H =20 min H =5 min H =20 min
10 m 229 229 229 229
pluie 10
5m 229 229 229 229
10 m 0 0 0 0
pluie 11
5m 0 0 0 0
| 10 m 22 321 22 321 22297 22297
| pluie 12
Sm 29274 30375 30 298 30 328
i 10 m 11 11 11 11
pluie 13
| 5m 11 11 11 11
| ) 10 m 91 944 91 944 91 969 91 969
| pluie 14
| 5m 107 787 108 041 108 104 108 170
| , 10m 7 479 7 479 7 538 7 538
| pluie 15
E 5m 11 042 11171 11232 11293
f 10m 612 612 612 612
pluie 16
5m 612 612 612 612
10 m 0 0 0 0
pluie 17
5m 0 0 0 0
10 m 2 807 2 807 2980 2 980
pluie 18
5m 2 807 2 807 2980 2980
10 m 5 5 5 5
pluie 19
5m 5 5 5 5
10 m 6 726 6 726 6 959 6 959
pluie 20
5m 6 726 6 726 6 959 6959
10 m 10 036 10 036 11306 11306
pluie 21
5m 13 209 13 287 13 541 13 592
10 m 1166 1166 1166 1166
pluie 22
5m 1166 1166 1166 1166
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Tableau J.4 : Déversements totaux pour chaque événement pluvieux de I’été 1989 (m?) (suite)
) 6 régulateurs S régulateurs
Pluie hy o
H =15 min H =20 min H =5 min H =20 min
) 10 m 5254 5254 5268 5268

pluie 23

5m 5254 5254 5268 5268

10 m 560 560 560 560
pluie 24

Sm 560 560 560 560

10 m 33514 33514 33627 33 627
pluie 25

S5m 41 548 41552 41 826 41761

10 m 0 0 0 0
pluie 26

Sm 0 0 0 0

10 m 1618 1618 1618 1618
pluie 27

Sm 1618 1618 1618 1618

10 m 71 019 - 71019 71 240 71 240
pluie 28

5m 78 958 79 051 79 318 79 322

10 m 0 0 0 0
pluie 29

5m 0 0 0 0

10 m 133 080 133 080 133 327 133 328
pluie 30

5m 141111 141 110 141 393 141 403

10 m 23 665 23 665 24 122 24122
pluie 31

S5m 30 654 30 857 31 060 31197

10 m 2 848 2 848 2 848 2 848
pluie 32

S5m 2 848 2 848 2 848 2 848
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Tableau J.4 : Déversements totaux pour chaque événement pluvieux de 1’été 1989 (m?) (suite)
) 4 régulateurs 3 régulateurs
Pluie hyax
H =5 min H =20 min H =15 min H =20 min

10 m 229 229 229 229
pluie 10

5m 229 229 229 229

10 m 0 0 0 0
pluie 11

5m 0 0 0 0

10 m 22298 22297 22298 22297
pluie 12

S5m 30351 29 358 30 564 30435

10 m 11 11 11 11
pluie 13

5m 11 11 11 11

10 m 91 968 91 969 91 969 91 969
pluie 14

5m 108 533 108 449 107 350 108 106

10 m 7 538 7538 7 538 7 538
pluie 15

5m 11 494 11393 11 440 11319

10 m 612 612 612 612
pluie 16

5m 612 612 612 612

10 m 0 0 0 0
pluie 17

5m 0 0 0 0

10 m 2980 2 980 2980 2 980
pluie 18

5m 2 980 2 980 2980 2 980

10 m 5 5 5 5
pluie 19

5m 5 5 5 5

10m 6 959 6 959 6 959 6 959
pluie 20

5m 6 959 6959 6 959 6 959

10m 11554 11 554 11 554 11 554
pluie 21

5m 13 665 13 683 13 612 13 634

10 m 1166 1166 1166 1 166
pluie 22

5m 1166 1166 1166 1166
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Tableau J.4 : Déversements totaux pour chaque événement pluvieux de I’été 1989 (m?) (suite)
4 régulateurs 3 régulateurs
Pluie hax -
H =15 min H =20 min H =35 min H =20 min

10m 5268 5268 5268 5268
pluie 23

S5m 5268 5268 5268 5268

10 m 560 560 560 560
pluie 24

S5m 560 560 560 560

10 m 33 638 33638 33638 33638
pluie 25

S5m 42022 41951 41592 41 901

10m 0 0 0 0
pluie 26

5m 0 0 0 0

10 m 1618 1618 1618 1618
pluie 27

S5m 1618 1618 1618 1618

10 m 71338 71 338 71 089 71 090
pluie 28

5m 79 674 79 647 78 583 78 713

10m 0 0 0 0
pluie 29

S5m 0 0 0 0

10 m 133 392 133 395 133 420 133 426
pluie 30

S5m 141 488 141 525 141 551 141 622

10 m 24 294 24294 24 321 24 321
pluie 31

5m 31279 31 446 31133 31382

10 m 2 848 2 848 2 848 2 848
pluie 32

5m 2 848 2 848 2 848 2 848
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J.3 Impact de la position des régulateurs controlés

Les résultats présentés dans cette section concernent les configurations de régulateurs contrdlés

suivantes :

- aval : régulateurs contr6lés en amont des noeuds 10, 11, 12, 13, 14, 15 et 16

(cf. figure 4.16)

- 5 sélectionnés : régulateurs contr6lés en amont des noeuds 10, 11, 12, 15 et 16

(cf. tableau 4.12)

Tableau J.5 : Hauteur maximale atteinte lors de chaque événement pluvieux (m)

Pluie h Configuration aval . Configuration 5 sélectionge’s
max H =5 min H =20 min H =5 min H =20 min

) 10m 1,17 1,17 1,17 1,17
phuic 10 5m 1,17 1,17 1,17 1,17
) 10m 1,05 1,05 1,05 1,05
phue 11 S5m 1,05 1,05 1,05 1,05
) 10 m 10,00 10,00 10,00 10,00
phuie 12 5m 5,00 5,00 5,00 5,00
) 10m 1,06 1,06 1,06 1,06
plute 13 5m 1,06 1,06 1,06 1,06
oluic 14 10 m 10,00 10,00 10,00 10,00
5m 5,00 5,00 5,00 5,00

sluie 15 10m 6,26 6,26 5,60 5,60
S5m 5,00 5,00 5,00 5,00

) 10 m 1,25 1,25 1,25 1,25
pluie 16 5m 1,25 1,25 1,25 1,25
pluie 17 10 m 1,00 1,00 1,00 1,00
5m 1,00 1,00 1,00 1,00

oluic 18 10m 1,48 1,48 1,46 1,46
5m 1,48 1,48 1,46 1,46
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Tableau J.5 : Hauteur maximale atteinte lors de chaque événement pluvieux (m) (suite)

Configuration aval

Configuration 5 sélectionnés

Pluie B H=5min | H=20min | H=5mn | H=20mn

oo 10m 1.06 1.06 1.06 1.06
5m 1.06 1.06 1.06 1.06

‘ 10m 1.96 1.96 1.82 1.82
pluie 20 5m 1.96 1,96 1.82 1.82
, 10m 416 416 3.63 3.63
pluic 21 5m 416 4.16 3.63 3.63
e 10m 139 139 139 139
5m 139 139 139 139

. 10m 3.05 3.05 2.83 2.83
pluie 23 5m 3.05 3.05 2.83 2.83
, 10m 129 1,29 128 1.8
pluic 24 5m 129 1.29 1.8 1.8
, T0m 10,00 10,00 10,00 10.00
pluie 25 5m 5,00 5,00 5,00 5,00
et T0m 0,99 0,99 0,99 0,99
Sm 0,99 0,99 0,99 0.99

e 10m 152 152 151 151
5m 152 152 151 151

. 10m 10,00 10,00 10,00 10,00
pluic 28 5m 5,00 5,00 5,00 5,00
T 10m 1.02 1.02 1.02 1.02
pluie 29 5m 1,02 1.02 1.02 1.02
o0 10m 10.00 10,00 10,00 10,00
5m 5,00 5,00 5,00 5,00

et 10m 7.60 7.60 538 538
5m 5,00 5.00 5,00 5.00

, T0m 2.03 2.03 2.01 2.01
phuie 32 5m 2.03 2.03 2.01 2.01
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Tableau J.6 : Déversements totaux pour chaque événement pluvieux (m?)
Pluie h Configuration aval Configuration 5 sélectionnés
max H =35 min H =20 min H =5 min H =20 min

10m 14 14 118 118
pluie 10

5m 14 14 118 118

10 m 0 0 0 0
pluie 11

5m 0 0 0 0

10 m 20210 20210 20 837 20 837
pluie 12

5m 27 288 27 600 28 012 28 305

10 m 0 0 7 7
pluie 13

5m 0 0 7 7

10m 87 783 87 783 88 978 88 979
pluie 14

5m 102 373 102 946 103 710 104 206

10 m 7 849 7 849 9709 9709
pluie 15

S5m 9688 9941 10 571 10 569

10 m 147 147 384 384
pluie 16

5m 147 147 384 384

10 m 0 0 0 0
pluie 17

5m 0 0 0 0

10 m 3001 3001 3816 3 816
pluie 18

5m 3001 3001 3 816 3 816

10 m 0 0 3 3
pluie 19

Sm 0 0 3 3

10 m 7 100 7 100 8 775 8775
pluie 20

Sm 7 100 7 100 8 775 8 775

10 m 14 635 14 635 17119 17119
pluie 21

5m 14 635 14 635 17119 17119

10 m 679 679 1103 1103
pluie 22

5m 679 679 1103 1103
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Tableau J.6 : Déversements totaux pour chaque événement pluvieux (m?) (suite)
Pluie h Configuration aval Configuration 5 sélectionnés
max H =35 min H =20 min H =35 min H =20 min

10 m 5560 5560 6 849 6 849
pluie 23

5m 5560 5560 6 849 6 849

10 m 49 49 275 275
pluie 24

5m 49 49 275 275

10 m 31261 31261 38 957 31548
pluie 25

S5m 38 504 38 842 38 957 39177

10 m 0 0 0 0
pluie 26

5m 0 0 0 0

10 m 926 926 1508 1508
pluie 27

5m 926 926 1508 1508

10 m 69 344 69 344 69 712 69 096
pluie 28

5m 76 629 76 938 77 195 77 392

10 m 0 0 0 0
pluie 29

Sm 0 0 0 0

10 m 130 933 130 932 131 188 131189
pluie 30

S5m 138 238 138 436 138 574 138 747

10 m 23 889 23 889 28 068 28 068
pluie 31

S5m 28 147 28 212 28 724 28 539

10 m 1856 1856 2 834 2 834
pluie 32

5m 1856 1 856 2 834 2 834
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J.4 Maximisation du débit a ’aval

Les résultats présentés dans cette section ont été obtenus en maximisant le débit a I’aval de

Pintercepteur Marigot plutdt qu’en minimisant directement les volumes déversés. Ces résultats

ont ét¢ obtenus en contrélant dynamiquement les régulateurs situés en amont des noeuds 2, 5, 9,

10, 11, 12 et 13 de Pintercepteur Marigot (cf. figure 4.5), en imposant une hauteur maximale de

5 m et en considérant un horizon de contrdle de 5 minutes.

Tableau J.7: Hauteur maximale atteinte et volume déversé lors de chaque événement pluvieux

Hauteur maximale

Volume déversé

No de la pluie

atteinte (m) (m?)
pluie 10 1,17 229
pluie 11 1,05 0
pluie 12 5,00 31097
pluie 13 1,06 11
pluie 14 5,00 108 635
pluie 15 5,00 12 016
pluie 16 1,25 612
pluie 17 1,00 0
pluie 18 1,56 2 807
pluie 19 1,06 5
pluie 20 2,11 6 726
pluie 21 5,00 13 517
pluie 22 1,41 1166
pluie 23 3,38 5254
pluie 24 1,29 560
pluie 25 5,00 42 160
pluie 26 0,99 0
pluie 27 1,54 1618
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Tableau J.7 : Hauteur maximale atteinte et volume déversé lors de chaque événement pluvieux

(suite)
Hauteur maximale Volume déversé
No de la pluie

atteinte (m) (m?)
pluie 28 5,00 79 233
pluie 29 1,02 0
pluie 30 5,00 141 466
pluie 31 5,00 31 146
pluie 32 2,06 2 848
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J.5 Controle réactif local

Les résultats présentés dans cette section ont été obtenus en appliquant la stratégie de contrdle

réactif local décrite & la section 4.5 (cf. Chapitre 4) et en considérant les configurations de

régulateurs contrdlés suivantes :

- actuelle

(cf. figure 4.16)

- 5 sélectionnés

(cf. tableau 4.12)

: régulateurs contrélés en amont des noeuds 2, 5, 9, 10, 11, 12 et 13

régulateurs contrélés en amont des noeuds 10, 11, 12, 15 et 16

Tableau J.8 : Hauteur maximale atteinte lors de chaque événement pluvieux (m)

Configuration 5
No de la pluie o N Configuration actuelle
sélectionnés
. 5m 1,17 1,17
pluie 10
diamétre 1,17 -
S5m 1,05 1,05
pluie 11
diamétre 1,05 -
) 5m 4,71 4,86
pluie 12 -
diameétre 1,59 -
5m 1,06 1,06
pluie 13 .
diameétre 1,06 -
5m 4,76 483
pluie 14 -
diamétre 1,59 -
) 5m 4,67 4,69
pluie 15
diamétre 1,56 -
5m 1,25 1,25
pluie 16 -
diametre 1,25 -
5m 1,00 1,00
pluie 17
‘ diamétre 1,00 -
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Tableau J.8 : Hauteur maximale atteinte lors de chaque événement pluvieux (m) (suite)
) ) Configuration 5
No de la pluie h,as Configuration actuelle
sélectionnés
) 5m 1,52 1,46
pluie 18
diamétre 1,49 -
) S5m 1,06 1,06
pluie 19
diamétre 1,06 -
5m 2,04 1,82
pluie 20
diametre 1,56 -
. 5m 4,17 3,63
pluie 21
diameétre 1,54 -
. 5m 1,41 1,39
pluie 22 -
diameétre 1,41 -
S5m 3,23 2,83
pluie 23 -
diamétre 1,56 -
) S5m 1,29 1,28
pluie 24
diameétre 1,29 -
) Sm 4,84 4,81
pluie 25
diameétre 1,59 -
) 5m 0,99 0,99
pluie 26 -
diamétre 0,99 -
5m 1,54 1,51
pluie 27
diametre 1,51 -
5m 4,76 4,90
pluie 28
diametre 1,57 -
S5m 1,02 1,02
pluie 29
diameétre 1,02 -
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Tableau J.8 : Hauteur maximale atteinte lors de chaque événement pluvieux (m) (suite)

Configuration 5

No de la pluie h,.x Configuration actuelle
sélectionnés
. 5m 4,74 4,80
pluie 30
diamétre 1,60 -
5m 4,56 4,74
pluie 31
diamétre 1,56 -
) Sm 2,06 2,01
pluie 32
diamétre 1,60 -
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Tableau J.9 : Déversements totaux pour chaque événement pluvieux (m?)

Configuration 5
No de la pluie h s Configuration actuelle
sélectionnés
5m 229 118
pluie 10 -
diameétre 229 -
5m 0 0
pluie 11 -
diameétre 0 -
) 5m 31214 29117
pluie 12 -
diamétre 43 582 -
5m 11 7
pluie 13
diamétre 11 -
5m 109 800 105 717
pluie 14 -
diameétre 135953 -
5m 12 051 11 347
pluie 15 -
diameétre 24 690 -
5m 612 384
pluie 16
diameétre 612 -
S5m 0 0
pluie 17 -
diameétre 0 -
5m 3 851 3 816
pluie 18 -
diameétre 3 851 -
5m 5 3
pluie 19 -
diameétre 5 -
S5m 7 951 8775
pluie 20
diamétre 15 036 -
5m 16 561 17 119
pluie 21 -
diamétre 29 871 -
5m 1166 1103
pluie 22
diamétre 1166 -
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Tableau J.9 :

Déversements totaux pour chaque événement pluvieux (m?) (suite)

Configuration 5

No de la pluie h,.. Configuration actuelle
sélectionnés
5m 5456 6 849
pluie 23
diameétre 14 893 -
S5m 560 275
pluie 24
diameétre 560 -
Sm 42 584 39 846
pluie 25
diamétre 56 381 -
5m 0 0
pluie 26 .
diameétre 0 -
5m 1618 1508
pluie 27
diamétre 1618 -
5m 80778 78 147
pluie 28 .
diameétre 95 892 -
5m 0 0
pluie 29 .
diameétre 0 -
_ S5m 143 050 139612
pluie 30 -
diamétre 156 225 -
_ Sm 33378 29 304
pluie 31 -
diameétre 47 792 -
5m 2 848 2 834
pluie 32
diamétre 7373 -







ANNEXE K : Evaluation du temps de réaction de

Pintercepteur Marigot lorsqu’en charge

Afin d’évaluer le temps requis par un systéme tel que celui de I’intercepteur Marigot pour
atteindre 1’ équilibre lorsque soumis a un gradient de hauteur piézométrique, un systéme simplifié
a été modélisé. Ce systéme est composé de deux puits reliés par une conduite, tel qu’illustré a la

figure K.1.

L=14366m

D=2,00m

Figure K.1: Représentation schématique du systéme modélisé

La variation dans le temps de la différence de hauteur piézométrique entre I’amont et I’aval, H,
est déterminée en combinant1’équation du débit dans une conduite en charge avec celle exprimant

la conservation des volumes du systéme. On considere qu’un débit constant / est introduit a

I’amont et qu’un débit constant O est retiré a I’aval par pompage.
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Les pertes de charge a considérer sont d’abord les pertes de charge linéaires, AH, :

012D "
4 4 ['?
410’73L 2 (K.1)
n
AH, = 2D Q2

avec () = débit circulant dans la conduite, n = coefficient de Manning de la conduite, D = diamétre
de la conduite et L = longueur de la conduite. On considere ensuite les pertes de charge a I’entrée
de la conduite, 4H, :

2
AH, = _fg_(;'gz) = g;m 0 (K.2)

et enfin les pertes de charge a la sortie, 4H, :

2
AH = 5%(7?1%2) = g7r§D4 0* XK.3)

En combinant les trois équations précédentes on obtient la perte de charge totale, /, qui représente

¢galement la différence entre H, et H, :

410/3Ln2
7[2D16/3

H=H1—H2:AHL+AH2+AHS=( + 122D4]Q2:KQ2 (K.4)
gﬂ'

La conservation des volumes dans le systéme s’exprime ainsi :

AH, + AH,+(-1+0)t =cste (K.5)

En dérivant on obtient :

aH, + A, a, +0-1=0 (K.6)

4

dt dt
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Puis si on isole dH, :

dH, = G 0)‘3 —AdH, (K.7)
2

Sachant que :
H=H -H, (K.8)
On a également :

dH = dH, - dH, (K.9)

En remplagant (K.7) dans (K.9) :
(O - Idt+ AdH,

dH =dH, + (K.10)
2
Puis si on isole dH, :
dH, = A, dH + (1 -0O)dt K1)
A, + 4
De (K.4) on avait :

H
- = K.12
O=\% (K.12)

En multipliant par la différentielle df on obtient :

H
dt = | = dt K.13
0 % (K.13)
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De par la conservation des volumes dans le puits amont et en utilisant (K.11) on a :

Afﬁ(/lz dH +(I- 0) dr) (K.14)

1

Qdt=1dt-—A dH, =1 dt-

En égalant (K.13) et (K.14) on obtient :

,/5 dtz]dt————Al—[Az dH + (I - 0) dt] (K.15)
K A, + 4,

Ce qui donne finalement en réarrangeant les termes :

dH (A2+A‘)(I—\/§j+(0_l)/ll H(4+4) I 0

_ S i Sl e VR et (K.16)
dt A4, K A4, A4 4,

Afin de se rapprocher des caractéristiques de I’intercepteur Marigot on suppose L = 14 366 m
(longueur réelle de I’intercepteur), D = 2,00 m (diametre moyen des conduites de 1’intercepteur)
et A, =54 m? (aire du puits de pompage a 1’aval de ’intercepteur). Dans le systéme réel, les débits
sont introduits dans I’intercepteur par I’entremise de 18 conduites verticales. En admettant que
la surface 4, correspond a la somme des surfaces de chacune des ces conduites et que ces

derniéres ont un diamétre de 1 m, on calcule 4, ainsi :

2
4 =18 i[--(4-11—)—“4 m? (K.17)

Si on suppose que /= 0 =4,2 m*/s (taux de pompage maximal a I’aval de I’intercepteur Marigot)
et qu’on amorce le mouvement dans la conduite par I’'imposition d’une différence de hauteur
initiale H, de 20 m, I’équilibre est atteint lorsque H = 11,07 m. En résolvant I’équation K.16 par
la méthode de Runge-Kutta du 4° ordre, on observe que cet équilibre est atteint (& 1 % prés) aprés

267 s. Cependant, les conditions pour lesquelles ce temps de réaction a été estimé sont plus
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séveres que celles pouvant étre rencontrées sur 1’intercepteur Marigot. En effet, le temps de
réaction du systéme s’accroit avec la longueur de la conduite en charge et avec le débit circulant
dans cette conduite. Ainsi, en considérant que tous les débits sont introduits en amont de
P’intercepteur plut6t que distribués le long de celui-ci, on obtient un temps de réaction plus grand,
d’autant plus que I’intercepteur Marigot n’est pas toujours en charge sur toute sa longueur dans
les cas d’application présentés au Chapitre 4. Egalement, 1’écart entre la hauteur piézométrique
initiale considérée dans ce probléme simplifié et 1a hauteur piézométrique d’équilibre est de 9 m.
I1 est peu probable que sur I’intercepteur Marigot de tels écarts de hauteurs face a la hauteur
d’équilibre soient rencontrés. Par conséquent, le temps de réaction de I’intercepteur Marigot

lorsqu’en charge est probablement inférieur a 267 s.
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