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Résumé  

 

La conception des conduites et canaux sous conditions d’écoulement uniforme implique la 

détermination des paramètres suivants : les pertes de charges, le diamètre de la conduite, les 

profondeurs normales et critiques, ainsi que l’identification de l’état de stabilité de 

l’écoulement. 

 

Les équations de résistance gouvernantes de l’écoulement ont des formes implicites en 

fonction de ces paramètres. Les équations de ces paramètres peuvent être résolues 

traditionnellement par le processus itératif. 

 

La présente étude a pour objectif de développer des solutions explicites directes des 

paramètres de l’écoulement uniforme utilisant le théorème de Lagrange et la fonction W-

Lambert. L’avantage des solutions développées est qu’elles sont plus efficaces et plus exactes 

que les meilleures solutions avancées.  

 

De plus, un nouveau critère d’identification de l’état de la stabilité de l’écoulement a été 

développé en combinant le nombre de Vedernikov avec la loi logarithmique de résistance, 

permettant l’identification directe de l’état de la stabilité en introduisant le concept de la pente 

d’énergie minimale de la stabilité neutre. 

 

Ces solutions peuvent être utilisées avec avantage dans les études d’optimisation des réseaux 

d’alimentation d’eau potable, d’assainissement, d’irrigation et de drainage. 

 

Mots Clés : Solutions explicites, conduit circulaire, pertes de charges, théorème de Lagrange, 

résistance, canaux a surface libre; profondeurs normale et critique, écoulement uniforme, 

stabilité. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

Abstract 

 

The design of pipes and open channels under uniform flow conditions involves the 

determination of the following parameters: head loss, pipe diameter, normal depth, and 

critical depth, and the identification of the state of the stability of the flow.  

 

The resistance governing equations are implicit with respect to these parameters. 

Traditionally, the corresponding equations can be solved by the iterative process.  

 

The present study aims to develop direct, explicit solutions for uniform flow parameters using 

the Lagrange theorem and the W-Lambert function. The advantage of the developed solutions 

is that they are more efficient and more accurate than the best-advanced solutions.  

 

Furthermore, a new criterion for identifying the state of flow stability is developed by a 

combination of the Vedernikov number and the logarithmic low of resistance, enabling the 

flow stability state to be directly identified by introducing the concept of the minimal energy 

slope of the neutral stability.  

 

These solutions can be used with advantage in optimisation studies for water supply, sewers, 

irrigation and drainage systems. 

 

Keywords: Explicit solutions, pipe, head loss, Lagrange theorem, resistance, open channels, 

normal and critical depths, uniform flow, stability. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 الملخص

 

 انعًق انطثٍعً ٔ, قطش انقُاج, فقذاٌ انطاقح: إٌ تصًٍى انقُٕاخ انًًهٕءج ٔ انًفتٕحح ٌتطهة تحذٌذ عٕايم اندشٌاٌ اَتٍح

. ٔ تعٍٍٍ حانح استقشاس اندشٌاٌ, انحشجانعًق  

 

.ًٌكٍ حم ْزِ انًعادلاخ عٍ طشٌق انعًهٍح انتكشاسٌح, تقهٍذٌا. يعادلاخ اندشٌاٌ انحاكًح نٓزِ انعٕايم راخ طثٍعح يعقذج  

 

انحهٕل . ْذف انذساسح انحانٍح ْٕ تطٌٕش حهٕل يثاشِشج يثتكشج نعٕايم اندشٌاٌ تاستخذاو َظشٌح لاخشاَح ٔ يعادنح لايثشخ

سَج أكثش دقح ٔ فعانٍح يقاسَح تأحسٍ انحهٕل انًتقذيح انًٕخٕدج ًٕ طَ ًُ . ان  

 

طشاتّ عٍ طشٌق تشكٍة عذد فاداسٍَكٕف ضتطٌٕش يعٍاس خذٌذ نتحذٌذ حانح استقشاس انتذفق أٔ أ فً ْزِ انشسانح تى أٌضا 

يًا ٌسًح تتعٍٍٍ يثاشش نحانح استقشاس اندشٌاٌ عٍ طشٌق إدخال تصٕس يٍم , يع انًعادنح انهٕغاستًٍح نًقأيح اندشٌاٌ

. انطاقح الأدَى نلاستقشاس انحٍادي   

 

شثكاخ انتطٍٓش أٔ , شثكاخ انتزٌٔذ تانًٍاِ انصانحح نهششب, ًٌكٍ استعًال انحهٕل انًقتشحح تأداء أفضم فً دساساخ

. ٔ شثكاخ تصشٌف انًٍاِ, انشي ٔانصشف انصحً  

  

انطثٍعً ٔ انعًق ,  قُٕاخ يفتٕحح,يقأيح ,َظشٌح لاخشاَح, انطاقح فقذاٌ , قُاج دائشٌح حهٕل يثاششج،:الكلمات المفاتيح

.استقشاس,  خشٌاٌ يُتظى,انحشج  
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1 

 

INTRODUCTION GENERALE 

 

    Depuis plusieurs siècles, la résistance  à l’écoulement dans les conduites et canaux a attiré 

l’attention des ingénieurs hydrauliciens. Même la simple question de quelle manière – et sur 

combien- la pente d’un canal affecte –t- elle  les aspects de base de la conception du canal ? Les 

anciens canaux des civilisations  égyptienne, sumérienne, et indienne  ainsi que  les aqueducs de 

Rome montrent de considérables compétences de planification. Des essais de mesures,  comme le 

redressage des rivières,  avaient été tenté et à la fin du dix-septième siècle un article sur les rivières 

hydrauliques a été publié (Rouse 1965). 

     La connaissance de l’écoulement uniforme est essentielle pour la conception de différents 

ouvrages hydrauliques, notamment les conduites circulaires et non circulaires, et les canaux à surface 

libre, qui sont utilisés pratiquement dans le réseau d’alimentation en eau potable, l’assainissement, 

dans l’irrigation et le drainage. De nouvelles approches et méthodes sont publiées  pendant les trente 

dernières années dans les revues des sciences hydrauliques, notamment  ceux de ASCE,  Journal of 

Hydraulic Research, et Flow Measurment and Instrumentation….et d’autres.  Les solutions de ces 

problèmes sont étudiées par l’utilisation des lois de résistance classique (de Chézy et Manning) et les 

lois de résistances logarithmiques développées à partir de la loi universelle de distribution des 

vitesses de Prandtl-Von Karman (Karman 1930). Une combinaison entre les deux types de solutions 

est développée théoriquement à l’aide de l’équation de Darcy Weisbach (Swamee et Rathie 2004, 

Swamee et Swamee 2008). 

1) Les équations de type Chézy et Manning qui exprime la vitesse de l’écoulement en 

fonction des coefficients de résistance C et n : 0SRCV h et 0

3/2/1 SnRV h  

respectivement. 

2) Les équations logarithmiques qui expriment le coefficient de frottement f de la formule 

de Darcy-Weisbach en fonction de la rugosité des parois internes ε et de la viscosité 

cinématique ν et qui représentent les paramètres de résistance. 

       La formule de  Darcy-Weisbach  qui calcule la pente d’énergie par la mesure des pertes de 

charge sur la longueur du canal a plus de signification physique que la formule la plus utilisée de 

Manning. Malgré la publication de plusieurs articles et livres dans le domaine  de l’hydraulique, il a 

été remarqué peu d’application dans la conception des ouvrages hydrauliques (Rouse 1943). En outre 

f est couramment utilisé dans nombreuse autres branches d’ingénierie (par exemple : la conception 

des canalisations de pétrole)  et fournit probablement la seule base pour mettre en commun toute les 

expériences sur la résistance du frottement dans les conduites ouvertes et fermées. Par conséquent, il 

est recommandé par la Comité de ASCE (1963)  que les enseignants en génie et les chercheurs 
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mettent l’accent sur l’utilisation du facteur de frottement  f  tel que défini dans la formule de Darcy-

Weisbach. (ASCE 1963). 

       Les problèmes de l’écoulement uniforme impliquent, en général,  les paramètres suivants : Q le 

débit du fluide, hf  les pertes de charge (ou pression Δp) à  travers la longueur de la conduite L, la 

viscosité cinématique du fluide ν, le diamètre D ou la largeur B du canal, la profondeur normale de 

l’eau yn ou la profondeur  non-dimensionnelle      η  =  yn / D. 

       Ces problèmes sont à priori : 1) de déterminer les pertes de charge,  2) de trouver le débit,  3) de 

déterminer le diamètre,  4) de calculer les profondeurs normale et critique, et 5) d’identifier l’état de 

stabilité de l’écoulement, quand les autres variables sont données. 

     Utilisant les équations de Chézy ou de Manning, les trois premiers problèmes ont des expressions 

explicites, par contre celui de  la profondeur normale à  une forme implicite où sa détermination 

traditionnelle fait recours à la procédure itérative. 

      L’équation gouvernante de base de ces problèmes est la formule de résistance de DarcyWeisbach. 

L’obstacle principal pour l’obtention des solutions directes pour ces problèmes est la forme implicite 

de la loi logarithme en fonction de ces paramètres recherchés. 

 1) Le  calcul des pertes de charge peut être effectué à  l’aide de l’équation de Darcy-Weisbach et une 

équation de type Colebrook (1939). Pour les écoulements turbulents, il faut faire usage du diagramme 

de Moody (1944) ou de Rouse (1943), mais les solutions graphiques engendrent toujours d’immenses 

erreurs de lecture. Traditionnellement, la valeur de f peut être calculée à l’aide de la procédure 

itérative.  

2) Pour le calcul du débit, Swamee et Jain (1976) et Swamee (1994) ont pu trouver la solution 

analytique exacte.  

3) En formant des groupes des différents paramètres de l’écoulement, (sous forme non-

dimensionnelle), des solutions directes du problème de diamètre sont obtenues  par Rajaratnam 

(1960), Ranja Raju et Garde (1966), Swamee et Jain (1976) et par Swamee et Rathie (2007).  

4) Hager (1989) dans sa discussion bien connue a donné les conditions et les limites d’utilisation de 

la formule de Manning,  laquelle est valable uniquement pour le régime turbulent rugueux pour une 

rugosité relativement moyenne. Pour la conception des conduites circulaires et non-circulaires il  met 

l’accent sur la résolution du problème de la profondeur normale quand les autres paramètres sont 

donnés.  

     Cinq ans plus tard Swamee (1994) dans son fameux article ‘’Normal depth equations for irrigation 

canals ‘’ a pu développer des équations explicites pour le calcul direct de la profondeur normale pour 

les canaux triangulaire, rectangulaire, rectangulaire large, trapézoïdal et circulaire en utilisant la loi 

logarithmique de résistance ASCE (1963), des groupes de variable non-dimensionnelles et des 

régressions. Également, une année avant,  Swamee (1993) a développé des équations directes pour le 

calcul de la profondeur critique utilisant l’énergie spécifique minimale (Chow 1959). De nouvelles 

formules ont été développées par Swamee et Rathie (2016) pour le calcul direct de la profondeur 
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normale du canal parabolique utilisant la loi de résistance logarithmique à l’aide de groupes de 

variables et la méthode de régression. Aussi de diverses méthodes ont été utilisées dans la dernière 

décennie pour le développement du calcul de la profondeur normale utilisant la formule de Manning. 

5) Plusieurs auteurs ont essayé de développer  des critères pour la classification de l’état de la 

stabilité de l’écoulement, comme Craya (1952) et Iwasa (1954) dont les critères mènent à des 

résultats similaires à  ceux  de Vedernikov (1945) pour des conditions spécifiques. Bijankhan et 

Kouchakzadeh (2011) ont développés une méthode pour l’identification de la stabilité de 

l’écoulement uniforme en utilisant le nombre de Vedernikov (Poweel 1948) et la formule de 

Manning, en introduisant un facteur de pente non-dimensionnel S qui est une fonction implicite du 

rapport d’aspect pour la condition de la stabilité neutre  Vn = 1.  La pente non-dimensionnelle S est 

implicite par rapport au rapport d’aspect où sa solution implique l’utilisation de la méthode itérative. 

Les auteurs ont développé des équations explicites  du rapport d’aspect de la stabilité neutre en 

fonction de la pente non-dimensionnelle S, permettant l’identification de la zone de l’état stabilité de 

l’écoulement pour une conduite de forme ovoïdale (Gill 1987) utilisant le coefficient de résistance de 

Manning. 

 

    Les problèmes rencontrés en général dans la conception des conduites et canaux sont la 

détermination du débit, des pertes de charge, du diamètre, de la profondeur normale d’eau, de la 

profondeur critique et l’identification de l’état de stabilité de l’écoulement. La solution traditionnelle 

est la procédure d’essai et erreur. Ces problèmes seront résolus en se basant sur le principe d’énergie 

et les pertes de charge, lesquelles ont des formes implicites. 

     Dans la présente étude, des tentatives de développement des solutions explicites pour la 

détermination de la profondeur normale en fonction des autres paramètres, sera effectuée en utilisant 

le théorème de Lagrange et la loi logarithmique de résistance pour les canaux triangulaire, 

rectangulaire large et naturel. Des équations approchées seront développées pour la profondeur 

normale des conduites circulaire et non-circulaire utilisant le critère du débit maximal de Swamee et 

Swamee (2008) qui permet le calcul de η en deux étapes seulement. Une solution analytique est 

développée pour la résolution du problème de détermination du diamètre de la conduite en utilisant la 

fonction W-Lambert. 

     La profondeur d’eau de l’écoulement est utilisée comme le paramètre de classification de 

l’écoulement. L’état de l’écoulement est classé selon les groupes de paramètres par rapport à la 

viscosité (nombre de Reynolds) et par rapport à la gravité (le nombre de Froude). Les deux nombres 

sont utilisés dans la présente étude permettant la classification de la stabilité de l’écoulement en 

combinant le nombre de Vedernikov et la loi logarithmique de résistance à l’écoulement (Robertson 

et Rouse 1941, Rouse 1944). Utilisant le critère proposé, des équations explicites seront développées 

pour la prédiction du rapport d’aspect de la stabilité neutre en fonction des paramètres ν et ε comme 
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paramètres de résistance, permettant l’identification directe de l’état de la stabilité en introduisant le 

concept de la pente minimale de la stabilité neutre. 

 

L’étude est organisée en cinq chapitres : 

 

1) Chapitre I : Étude Bibliographique 

2) Chapitre II : Détermination des Pertes de Charges. 

3) Chapitre III : Détermination du Diamètre de la Conduite 

4) Chapitre IV : Détermination des Profondeurs Normales et Critiques 

5) Chapitre V : Critère de Stabilité de l’Écoulement 

 

      

     D’un point de vue pratique, les sections étudiées dans la présente étude sont les sections circulaire, 

triangulaire, rectangulaire, naturel et parabolique,  utilisées dans la modélisation des rivières et cours 

d’eaux naturels et dans le drainage des autoroutes (FHWA 2005). Ces  sections sont également 

destinées pour la conception des réseaux d’alimentation en eau potable, d’assainissement, d’irrigation 

et de drainage. Les sections non circulaires graduellement variées ; de forme fer à cheval et ovoïdale 

sont destinées pour la conception des collecteurs d’assainissement. L’utilisation du théorème de 

Lagrange et le développement des équations approchées donnent des solutions directes aux 

problèmes pratiques de conception des conduites et canaux avec plus d’exactitude et de simplicité par 

rapport à la littérature disponible. 

      Par conséquent, la présente thèse est une contribution au Développement des Solutions 

Explicites des Paramètres de l’Écoulement Uniforme Utilisant le Théorème de Lagrange et la 

Fonction W-Lambert. 

      Ces solutions peuvent être utilisées avec avantage dans les études d’optimisation des réseaux 

d’alimentation d’eau potable, d’assainissement, d’irrigation et de drainage. 
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CHAPITRE I 

ÉTUDE BIBLIOGRAPHIQUE 

 

I.1. Introduction 

 

    Le présent chapitre est consacré à la définition de l’écoulement uniforme et les conditions 

de sa formation. 

    Ce chapitre présente les différentes relations gouvernantes de l’écoulement uniforme et 

analyse leurs coefficients de résistance. L’estimation de leurs coefficients de résistance est 

discutée et comparée. 

   Les approches existantes pour la détermination des paramètres de l’écoulement uniforme 

sont présentées et une synthèse générale est élaborée.   

 

I.2. Développement de l’Écoulement Uniforme  

I.2.1. Description 

 

L’écoulement du fluide dans une conduite peut être à surface libre ou sous pression. Les deux 

types d’écoulement sont beaucoup similaires mais diffèrent dans un seul  aspect, l’écoulement 

à surface libre doit avoir une surface libre, autrement les conduites fermés n’ont en pas, 

puisque le fluide doit remplir la conduite entière. Une surface libre est exposée à la pression 

atmosphérique. L’écoulement sous pression reste confiné dans une conduite fermée, n’exerce 

pas une pression atmosphérique mais seulement une pression hydraulique. 

L’écoulement uniforme ne peut se développer que si 

1) La profondeur d’eau, l’aire de la section mouille (canal prismatique), vitesse et débit 

sont constants dans chaque section  tout au long de la conduite considérée. 

2) La ligne d’énergie, la ligne d eau, le lit du canal sont tous parallèles ; leurs tangentes 

sont égales. Pour but de pratique l’écoulement possède une vitesse constante a travers 

la section tout au long du canal, la distribution des vitesses a travers la section est 

invariable dans le long du canal ; tel distribution des vitesses peut être atteinte 

seulement quand la couche limite est pleinement développée.  
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I.2.2. Régimes d Écoulements 

 

L’équation de continuité pour tout écoulement d’un fluide incompressible est (Chow. 1959) : 

 

0









t

A

x

Q
                                                                                                                  (1.1) 

 

Où Q est le débit et A est  l’aire de la section normale à la direction de l’écoulement x. 

Si l’écoulement est permanant (le débit Q est constant) et 0/  tA , l’équation de continuité 

se réduit a 

 

0




x

Q
                                                                                                                            (1.2) 

 

Dans la plupart des problèmes de l’écoulement stationnaire, le débit est constant tout au long 

du canal sous considération. L’écoulement est continu si le débit pourra être exprime par 

 

...2211  AVAVQ                                                                                                  (1.3) 

 

    C’est l’équation de la continuité de l’écoulement stationnaire. Où V est la vitesse moyenne 

dans la section A. 

L’état d écoulement est basiquement gouverné par l’effet de la viscosité et la gravite relative a 

la force d’inertie de l’écoulement.  

L’effet de la viscosité relative à l’inertie peut être présenté par le nombre de Reynolds définie 

par 

 


hVR

R
4

                                                                                                                          (1.4) 

 

Où PARh / est le rayon hydraulique, P est le périmètre mouille et   est la viscosité 

cinématique définie par 

 

 



                                                                                                                                 (1.5) 
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Où   est la masse volumique et   est la viscosité dynamique définie d’après Hager et 

Schleiss (2009) par 
















00

exp
tc

b

tc

b




                                                                                                (1.6) 

 

Où t est la température du fluide, pour l’eau
24

0 1091.17  Nsm , Kb 6.511 , 

Kc 4.149 , Kt 2730   

 

t(
0
C)                  -10           0           10         20           30             50            100 

)(10 126 sm    2.573   1.791     1.316    1.010      0.803        0.549        0.287 

             

Tableau.1.1.  (t) pour l’eau d’après Hager et Schleiss (2009) p. 583. 

 

 Pour l’eau pure ν peut se calculer selon la formule de Poiseuille par la formule suivante 

 

 
tt

sm
00022.00337.01

1078.1 6
12







  ; CtC 00 10020                                          (1.7) 

 

L’écoulement est considéré laminaire si 2300R ; les forces visqueuses sont si fortes par 

rapport au force d’inerties.  Si 2300R l’écoulement est turbulent ; les forces visqueuses 

sont plus faible par rapport au force d’inerties 

L’effet de la gravite sur l’état d’écoulement est représenté par le rapport des forces d’inertie 

au forces gravitaires. Ce rapport est donné par le nombre de Froude défini par 

 

)/( TAg

V
F                                                                                                                  (1.8) 

 

Où F est le nombre de Froude et T est la largeur du plan d’eau, ce concept est dérivé d’après 

l’état critique de l’écoulement qui est le minimum de l’énergie spécifique. 

La hauteur total Y  d’un point dans une section dans une ligne de courant est donnée par 

 

g

V
yzY

2
cos

2

                                                                                                         (1.9) 
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Où z est l’élévation du point par rapport à un niveau de référence fixé, y la profondeur d’eau,  

  l’angle d’inclinaison du canal et 
g

V

2

2

la hauteur des vitesses de l’écoulement dans une ligne 

de courant. 

L’énergie spécifique E est l’énergie mesurée par rapport au lit du canal ; z=0, équation  (1.9) 

donne 

g

V
yE

2
cos

2

                                                                                                               (1.10) 

Introduisant l’équation de continuité VAQ   et dérivant l’équation. (1.9) par rapport a y, 

 

dy

dA

gA

V

dy

dA

gA

Q

dy

dE 2

3

2

11                                                                                        (1.11) 

 

T
dy

dA
 , à l’état critique de l’écoulement, l’énergie spécifique est minimale ( 0/ dydE )  

donc l’équation (1.11) devient 

T

A

g

V 


cos2

                                                                                                                (1.12) 

Où est  est le coefficient d’énergie. 

Le nombre de Froude pour les fortes pentes peut être défini comme 

 

 /cos)/( TAg

V
F                                                                                                    (1.13) 

L’écoulement est considéré critique quand F=1. Si )/( TAgV  l’écoulement est 

subcritique ; les forces gravitaire sont plus prononcéed et l’écoulement décrit comme 

tranquille ou fluvial. Si )/( TAgV  l’écoulement est supercritique ; les forces d’inertie 

deviennent dominantes, l’écoulement a une très importante vitesse et appeler usuellement 

torrentiel. 

Une combinaison des effets de viscosité et de gravité peut produire l’un des quatre régimes 

d’écoulement à surface libre 

1) Subcritique laminaire, quand 1F et 2300R . 

2) Supercritique laminaire, quand 1F et 2300R . 

3) Supercritique turbulent, quand 1F et 2300R . 

4) Subcritique turbulent, quand 1F  et 2300R  



9 

 

 

Figure. 1.1. Relation profondeur vitesse pour quatre régimes (d’après Robertson et Rouse 

1941) 

 

La zone de transition et la droite F=1 divise le graphe en quatre régimes, les deux premiers 

régimes sont rarement rencontrés en pratique des écoulements hydrauliques à surface libre car 

l’écoulement est généralement turbulent. 

I.3.  Formules Empiriques de l’Écoulement Uniforme  

 

Ces formules ont une forme générale simple de la vitesse moyenne de l’écoulement en 

fonction du rayon hydraulique, la pente de la ligne d’énergie et le coefficient de rugosité. 

I.3.1 Formule de Chézy 

En 1769 l’ingénieur français Antoine Chézy a découvert probablement la première formule de 

l’écoulement uniforme qui porte son nom, qui peut être écrite 

 

0SRCV h                                                                                                                      (1.14) 
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Où C est le coefficient de résistance  à l’écoulement en 
12/1 sm et 0S représente la pente de la 

ligne d’énergie. 

Trois importantes formules de détermination de C sont données comme suit 

 

I.3.1 .A. La Formule de G.K  

 

En 1869 deux ingénieurs suisses Ganguillet et Kutter ont publié une formule de C en fonction 

de 0, SRh et n, 

 

h0

0

00155,0
231

100155,0
23

R

n

S

nS
C















                                                                                          (1.15) 

 

Où n est le coefficient de Manning, quelques auteurs ont suggéré que le terme 0.00155/ 0S  

être éliminé pour simplifier l’apparence de la formule et pour donner des résultats générales 

plus satisfaisantes, des solutions graphiques sont disponible mais la formule dépend toujours 

du coefficient de Manning. 

 

I.3.1 .B . La Formule de Bazin 

 

En 1897 l’hydraulicien français Bazin propose une nouvelle formule pour calculer le débit des 

canaux découverts 

 

h

1

87

R

m
C



                                                                                                                     (1.16) 

 

Cette formule est en fonction du rayon hydraulique et du coefficient de rugosité  m proposé 

par Bazin, ce dernier a été comparé avec les valeurs de n Kutter par Ivan E. Houk (1918) ; 

cette comparaison montre que la valeur de variation des moyennes indique que la formule de 

Bazin n’est pas mieux que celle de Kutter. 
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I.3.1 .C. La Formule de Powell 

 

En 1950 Powell propose une formule logarithmique implicite en C  

 











h4
log42

RR

C
C


                                                                                                  (1.17) 

 

Pour le régime rugueux 

 











h

log42
R

C


                                                                                                             (1.18) 

 

Pour le régime lisse l’équation se réduite a 

 











R

C
C

4
log42                                                                                                              (1.19) 

 

La formule de Powell est développée a partir d’expériences limitées dans le laboratoire pour 

les canaux rugueux et lisses, l’application pratique de cette formule est limitée car plusieurs 

expériences sont nécessaires pour la détermination correcte de la valeur de . 

 

I.3.2. Formule de Manning 

 

En 1889 l’ingénieur irlandais Robert Manning présente une formule bien connu, applicable 

aux régimes moyennement rugueux 

 

0

3/21
SR

n
V h                                                                                                                (1.20) 

 

Où n est le coefficient de rugosité en sm 3/1
, d’après Hager et Schleiss (2009) cette formule 

semble la meilleur des formules empiriques au vu des résultats de mesures de Strickler 

(1923). Ce dernier calcul le coefficient de rugosité pour le régime rugueux par l’équation 
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g

d
n

7.6

6/1

                                                                                                                          (1.21) 

 

Où d est la hauteur de la rugosité ; qui représente la médiane de la taille du tamis. 

Le tableau 1.2 présente des valeurs du coefficient de rugosité 1/n de différentes parois pour la 

formule de Manning d’après Hager et Schleiss (2009), Chow (1959) présente un énorme 

tableau des valeurs du coefficient de rugosité n  pour différents types de canaux (p.110-113). 

Christensen (1984) restreint la gamme d’application de l’équation (1.20) comme suivant 

04.0004.0 
hR


                                                                                                  (1.22)                                       

Hager (1989) présente ces deux conditions applicabilité de l’équation (1.20) 

 

   5/12

030


 gSQ                                                                                                   (1.23)                                       

et simultanément 

2.0002.0 
hR


                                                                                                    (1.24)                                       

Le tableau suivant présente les valeurs de 1/n pour des différentes parois du canal                     

 

Natures des parois Bon état Assez bon 

état 

Mauvais 

état 

En fonte, sans enduit 

En fonte, avec enduit 

En acier 

En grès (pour les canalisations) 

Ordinaires en argile (pour les drainages) 

En béton de ciment 

Parois en ciment lissé 

Canaux revêtus de béton 

 

85 

90 

75 

90 

85 

85 

90 

85 

70 

85 

65 

75 

70 

65 

85 

65 

65 

75 

60 

65 

60 

60 

75 

55 

 

Tableau. 1.2 Coefficient de rugosité  13/1/1  smnK  de la formule Manning                     

Strickler (Hug 1975) et Hager et Schleiss (2009). 

 



13 

 

Comparant les formules Chézy et Manning on trouve (Chow 1959, ASCE 1963 task force, 

Henderson 1966, Rouse 1943) 

 

C

R
n h

6/1

                                                                                                                         (1.25) 

 

I.4. Distribution des Vitesses dans l’Écoulement Turbulent 

 

       La distribution des vitesses dans un écoulement uniforme sera stable seulement quand la 

couche limite est pleinement développée, laquelle est approximativement logarithmique. 

La contrainte de cisaillement   a un point en mouvement dans un écoulement turbulent a 

travers une surface solide est donner par Prandtl (1926) 

 

2

2











dy

dv
l                                                                                                                  (1.26) 

 

Où l est la longueur de mélange  (mixing length) et dydv /  est le gradient de vitesse a une 

distance normal y de la surface du solide. Prandtl introduit les deux suppositions suivantes, 

ykl  , ou k est une constante de proportionnalité et gyS  . 

L’équation (1.26) peut être écrite  

 

0

ln5.2
y

y
Vv f                                                                                                                (1.27) 

 

L’équation (1.27) est la loi universelle de distribution des vitesses Prandtl-von Karman. (von 

Karman. 1930). 

Où k=0.4, 0y constante de l’intégration et 0SgRV hf  est la vitesse de cisaillement. 

Cette loi a été beaucoup vérifiée expérimentalement (Vanoni .1941), pour cette raison que la 

loi logarithmique est utilisée dans les problèmes pratiques. 

Quand la surface est lisse, la constante 0y  dépend uniquement de la vitesse de cisaillement et 

de la viscosité cinématique 
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fV

m
y


0                                                                                                                          (1.28) 

 

m=1/9 pour les surface lisse. 

L’équation (1.27) et l’équation (1.28) donne 

 



f

f

yV
Vv

9
ln75.5                                                                                                          (1.29) 

 

Pour les surfaces rugueuses 0y  dépend de la rugosité absolue. 

 

my 0                                                                                                                             (1.30) 

 

m=1/30, l’équation (1.27) et léquation (1.29) donne 

 



y
Vv f

30
ln75.5                                                                                                              (1.31) 

 

Les constantes m sont dérivés des données expérimentales de Nikuradse (1932 et 1933) sur 

les conduites circulaires en charge lisses et rugueuses. 

Keulegan (1938) développe des formules pour les canaux à surface libre 





























f

f

RV
VV log75.525.3     pour canaux lisses                                                    (1.32) 

 




















h

f

R
VV log75.525.6        pour canaux rugueux                                               (1.33) 

 

g

C

V

V

f

                                                                                                                           (1.34) 

 

Substituant l’équation (1.34) et le nombre de Reynolds, équations (1.30) et (1.30) se réduites  

 











C

R
C

8.20
log6.32                                                                                                       (1.35) 
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










hR

C
2.12

log6.32                                                                                                      (1.36) 

 

Le tableau suivant présente les valeurs de ε pour des différentes parois du canal                     

 

 

Type de tuyaux et matériaux  (mm) 

 

Tuyaux en acier soudé, neufs, revêtus de bitume 

 

0.05 

Tuyaux en acier rivés, intérieurement goudronnes ou enduits 1.2-1.3 

Tuyaux en acier galvanisé, galvanisation ordinaire 0.1-0.15 

Tuyaux en tôle galvanisée, en service avec l’eau 0.18 

Tuyaux en fonte, corrodés 1-1.5 

Tuyaux en béton, bonne surface, avec lissage 0.3-0.8 

Tuyaux en béton armé  2.5 

Tuyaux en fibrociment, neufs 0.05-0.1 

Tuyaux en ciment, bruts 1.0-2 

 

Le tableau 1.3 Coefficient de rugosité  mm , (Idelcik 1986) et Hager et Schleiss (2009). 

 

I.4.1 Interprétation Théorique du Coefficient de Manning 

 

Utilisant les équations (1.21), (1.25) et (1.36) on trouve l’équation suivante 

 /2.12log9.21

6/1

6/1

h

h

R

d
d

R

n










                                                                                                  (1.27) 

 

Si la valeur multiplier par 
6/1d est supposée constante (Chow 1959, p.206) ; cela conduit que 

le coefficient de Manning varie avec la puissance  1/6 de la rugosité. Par conséquent, les 

erreurs dues à l’estimation de la rugosité pour le calcul du coefficient de Manning par 

l’équation (1.27) est comparativement faible. 
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I.5. Pertes de Charges 

La perte de charge fh divisée par la longueur du canal L est appelée pente de la ligne 

d’énergie LhS f /0  , exprimée selon Darcy Weisbach par la formule suivante 

 

h

f

gR

fV

L

h

8

2

                                                                                                                        (1.28) 

 

Où f est le coefficient de résistance, qui a été déterminé expérimentalement par plusieurs 

chercheurs, pour les conduites circulaire en charge, la formule de Colebrook semble la plus 

convenable pour les calculs des conduites de commerce en régime turbulent, proposée en 

1939 par 

 
















fRDf

51.2

7.3
log2

1 
    ; 

8102300  R ;  

26 1010  
D


                                                                                                              (1.29) 

 

Où D est le diamètre de la conduite. 

La formule de Colebrook engendre une erreur de 5-10% des donnes expérimentales de 

Colebrook et White (1937) pour déterminer le coefficient de frottement f  (Yozo Mikata et al. 

2017). 

Beaucoup de formules ont été proposées pour les canaux à surface libre. 

Thijsse (1949) propose une formule pour la conduite circulaire laquelle est similaire a celle de 

Colebrook, et une formule pour les canaux  larges exprimée par 

 
















fRRf h

04.3

2.12
log03.2

1 
                                                                             (1.30) 

 

Un groupe de chercheurs d’ASCE (R. W. Carter, H. A. Einstein, Julian Hinds, R. W. Powell 

et E. Silberman) en 1963 proposent une formule de résistance générale pour les conduites et 

canaux a surface libre  
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














fRRf h

5.2

12
log2

1 
 ; 

83 10
4

10 
R

;  

26 1010  
hR


                                                                                                         (1.31)                                                                                             

 

I.6. Problèmes de Conception de Conduite Circulaire en Charge (Pipe) 

I.6.1. Détermination du Débit 

Ranga Raju et Garde (1966) proposent des équations pour résoudre les problèmes de 

l’écoulement dans une conduite circulaire en charge utilisant la formule de Colebrook comme 

suivant 

 

547.0

2

0

33/8

51.2 












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





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
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Sg

D

Q
                                                                           (1.32) 

Pour 35.0
2

0

3




 Sg
ou 6.1

3/8


















D

Q 


 

 

Et 

507.0

2

0

33/8

4.2 




































Sg

D

Q
                                                                        (1.33) 

Pour 35.0
2

0

3




 Sg
ou 6.1

3/8


















D

Q 


 

En utilisant les équations (1.2) et (1.33) les erreurs dans le calcul du débit sont de l’ordre de 

5%, ceux du diamètre sont de l’ordre de 3% et de 0S sont de l’ordre de 10% jusqu'à 15%. 

Swamee et Jain (1976) ont trouvé la solution exacte du débit en utilisant la formule de 

Colebrook, la vitesse est déduite par l’équation de continuité 

 
















0

3

0

2
78.1

7.3
log

2 SgDD

gDSD
Q


                                                             (1.34)     
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I.6.2. Détermination des Pertes de Charges 

Les pertes de charges sont déterminées par la formule de Darcy Weisbach, ou f est le 

coefficient de frottement de Colebrook exprimé d’une forme implicite, des diagrammes pour 

la détermination de f pour les conduites de commerce ont été présentées par plusieurs 

auteurs ; Rouse (1943), Moody (1944), mais les solutions graphiques ont une grande erreur de 

lectures.  

Plusieurs essais de calcul de f d’une manière analytique explicite sont élaborés, notamment 

celle de Swamee et Jain (1976) 

 

2

9.0

74.5

7.3
log25.0





















RD
f


                                                                               (1.35) 

 

Pour 
26 10/10   D et

83 10105  R , Les erreurs de l’équation (1.35) par rapport 

aux valeurs exactes de l’équation (1.29) sont inférieurs à 1%. 

En 2007 Swamee et Rathie ont essayé de développer une solution pour le calcul exact de f en 

utilisant le théorème de Lagrange (1770) comme suivant 

Tout fonction de   exprimée comme 

 

)( ta                                                                                                              (1.36)                                                                                                                      

 

Où  est une solution de l’équation (1.36), a= constante, t=paramètre et  =fonction, peut 

être développée comme une série de puissance en t  par la formule 

  

  










1

'

1

1

)()(
)1(

)()(
n

n

n

nn

aaf
da

d

n

t
aff                                                      (1.37) 

 

Cette solution est donnée par Joseph Lagrange en 1770 (Whittaker and Watson, 1915) 
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
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
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







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












...

389.7
ln

6895.08678.08678.0
ln

32

2/1 b

bbb
bbbf s                (1.38a) 
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Où sf  est le coefficient de frottement pour les conduites lisse et  51.2/ln8687.0 Rb  . 

 


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
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
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










































rrr fffR

D 5639.2
1

6663.0
1

2232.0
1

0676.8
4


                                 (1.38b) 

 

L’équation (1.38b) est la solution générale pour l’écoulement turbulent, ou rf  est le 

coefficient de frottement pour les conduites rugueuses. La solution développée pour le régime 

lisse est exacte mais celle du régime de transition est discutée par Vatankhah et 

Kouchakzadeh (2009), où été montrait que  l’erreur de l’équation (1.39) dépasse les 100% 

pour la majorité des valeurs de  D/ et R. 

Puis les approches de f  sont développées en utilisant la fonction W Lambert ; notamment  

Sonnad et Goudar (2006),  Mikata et Walter (2015), Biberg (2017). Vatankhah (2018) a 

présenté des solutions pour f avec les critères de simplicité et exactitude comme suivants 

 

  














 1.18686.0

3984.0
ln8686.0

1

s

s

R

f
                                                                              (1.39) 

 

Où la quantité    RDRs 3984.0ln/12363.0                                                    (1.40) 

 

  
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










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8686.0
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1

s

s

R

f
                                                                           (1.41) 
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  














s

s

R

f 8686.0

3984.0
ln8686.0

1
                                                                               (1.42) 

 

Où 
   















s

s

s

s

13

41

8686.0ln5.0

1
1                                                                   (1.43) 

 

L’erreur maximale de l’équation (1.39) est inférieure à 0.25%, et ceux des équations (1.41) et 

(1.42) sont inférieures à 0.054% et 0.0028% respectivement. 

I.6.3. Détermination du Diamètre 

 

Apres Advani (1957), Rajaratnam est peut être le deuxième auteur qui a développé une 

solution direct pour déterminer le diamètre de conduite circulaire, en 1960 il a développé une 

méthode analytique directe pour déterminer le diamètre d’une conduite circulaire en charge 

en régime turbulent rugueux a partir de la formule de Darcy Weisbach comme suivant 

 

522

0

2

16

gfDQ

S


                                                                                                                (1.44) 

 

Où   74.12/log2/1  Df est le coefficient de frottement du régime rugueux. 

Multipliant l’équation (1.44) par 
5 on trouve 

 

    522

5

/

1

74.12/log22

16




DD
g


                                                                  (1.45) 

 

Où 
2

0

Q

S
                                                                                                                        (1.46) 

Une formule pour déterminer le diamètre a été proposée 

  297.55 /1178.0 Dg                                                                                           (1.47) 

 

L’erreur maximale de l’équation (1.47) est inférieure à 16 % pour la gamme 

218 106.31081.1    et 20/5000  D . 
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Figure. 1.2. Relation entre  et /D d’après l’équation (1.45). 

 

La quantité 
5g a été tracée graphiquement (figure.2) à l’aide de l’équation (1.45) pour 

différentes valeurs de D/ , et l’équation (1.47) est une formule approchée de ce graphe. 

Connaissant les valeurs des variables ;  ,,,0 QS le diamètre D peut être calculé directement 

à partir des équations (1.46) et (1.47). 

Swamee et Jain (1976) ont trouvé une solution approchée du diamètre utilisons les groupes de 

variable suivantes 
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L’équation de Colebrook est convertie à  
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La solution de l’équation (1.51) est donnée par 

 

  04.0

*

25.1

** 66.0  D                                                                                               (1.52) 

 

L’erreur de l’équation (1.52) est de l’ordre de 2%. 

En 2007 Swamee et Rathie, utilisent ces mêmes groupes des variables pour développer des 

solutions exactes pour le calcul du diamètre utilisant le théorème de Lagrange comme suit 
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avec 
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



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*78.1

1
ln9647.0


d . L’erreur maximale de l’équation (1.52) est inferieur à 2.5% 

dans toute la gamme pratique. 

I.7. Problèmes de Conception de Conduite et Canaux a Surface Libre 

I.7.1. Détermination du Débit 

Utilisant l’équation de coefficient de frottement ASCE (1963),  Swamee (1994) à donné la 

solution directe et exacte du débit pour l’écoulement uniforme à surface libre 
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I.7.2. Détermination des Pertes de Charges 

 

Yen (1991) a proposé la formule suivante 
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Pour 05.0/ hR et
4103R . 

 Les pertes de charges sont déterminées par la formule approchée de l’équation (1.31), par 

Swamee (2002) 
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I.7.3. Détermination du Diamètre 

Le diamètre est calculé directement d’après la formule de Manning par Sharma et Swamee 

(2008) 
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Où DAA /*                                                                                                                (1.58) 

et DPP /*                                                                                                                  (1.59) 

Hager (1989) trouve une formule pour la détermination du coefficient de Manning 

 

g
n

2.8

6/1
                                                                                                                    (1.60) 

 

Cette formule est dérivée de la formule du diamètre pour le régime rugueux Hager et Schleiss 

(2009) 
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La formule du diamètre pour le régime lisse d’après Hager et Schleiss (2009)  est  

 

853.1/
03.0

** D  ; 
48 10710                                                                       (1.61.b) 

 

Swamee (1995) à donné des différents diamètres des canaux d’irrigation uniquement pour les 

sections optimales, Swamee (2001) donne l’équation du diamètre pour la conduite circulaire 
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L’erreur maximale de l’équation (1.63) est inférieure à  0.5%. 

 Swamee et Swamee (2008) ont présenté le diamètre seulement de 0.75 du taux de 

remplissage pour les conduites circulaire et non circulaire 
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Ou DK est un coefficient de la forme de section. 

 

I.7.4. Détermination de la Profondeur Normale 

I.7.4.1. Conduite Circulaire 

 

Swamee (1994) donne la profondeur normale de la une conduite circulaire utilisant le 

coefficient de résistance ASCE (1963) par l’équation suivante 
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Où Dyn /  et 0

2/ gDSDQH D                                                                       (1.66) 

L’équation (1.66) a une erreur maximale de 1%, valable pour 944.0 . 

Swamee (2001) présente une formule pour la profondeur normale 
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L’erreur maximale associe de l’équation (1.67) est 1.5% pour 3.0 . 

 

Où   0

3

0

5

max /43.146.3/ln SgDDSgDQ                                              (1.68) 

 

et   0

3

0max /32.165.3/ln355.1 SgDDgDSV                                          (1.69) 

 

Les équations (1.68) et (1.69) sont déduites à partir de l’équation (1.54) pour les profondeurs 

d’eau 0.943 et 0.813 respectivement. 

Swamee et Rathie (2004) dans leur réponse de Swamee et Rathie (2007) sur la discussion de 

Kouchakzadeh et Vatankhah (2007) proposent et corrigent des équations pour la profondeur 

normale utilisant le théorème de Lagrange et les formules de résistance de Chézy et Manning, 

mais aussi ces résultats modifiés ne donnent aucune valeur de la profondeur normal pour la 

conduite circulaire. Kouchakzadeh et Vatankhah mentionnent leur formule (2001) 

 

 2
5.25.051.0

32.1 DD NN

DN


                                                                                           (1.70) 

Où  0

3/8/ SDQnND                                                                                               (1.71) 



26 

 

 

L’erreur maximale associée de l’équation (1.70) est 1.2%. 

Swamee et Swamee (2008) proposent une équation pour la profondeur normale utilisant le 

coefficient de résistance ASCE (1963) et le débit maximal )943.0(  . 

 

   1665.0

max 11/823.0943.0


 QQ                                                                      (1.72) 

 

L’erreur maximale de l’équation (1.72) est inferieure à 1%. 

Abed (2010) a proposé une équation utilisant les formules de Chézy et Manning  

 

 52.01 525.1sin
5

11
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
                                                                                            (1.73) 

Ou 0

5/ SDCQM D                                                                                                  (1.74) 

 

L’erreur maximale de (1.73) est inferieure à 0.4% pour la gamme 85.015.0  . 

 

 485.01 614.1sin
5

11
DN


                                                                                            (1.75) 

 

L’erreur maximale de (1.75) est  0.48 % pour la gamme 75.015.0  . 

Vatankhah et Easa (2010) proposent la formule suivante 
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L’erreur maximale associée de l’équation (1.76) est 0.35% dans la gamme 82.0005.0  . 

Elhakeem et Sattar (2017) proposent une formule pour la profondeur normale 

 

  183.1
1 98.2cos6.0935.0 DN                                                                              (1.77) 

L’erreur maximale associée de l’équation (1.77) est 1.14 % dans la gamme 98.002.0  . 

L’équation (1.77) couvre presque toute la gamme de la profondeur normale. 
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I.7.4.2. Canal Triangulaire 

 

Swamee (1994) donne la profondeur normale du canal triangulaire comme suivant 
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L’erreur maximale associée de l’équation (1.78) est 1 %. 

Swamee (1996) arrange cette équation en groupes non dimensionnel  
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L’équation (1.79) est identique à l’équation (1.78) exprimée en groupes non dimensionnel. 

Swamee et Rathie (2012) proposent des équations pour le canal triangulaire utilisant une 

limite minimale de la fonction W Lambert 

Pour le régime rugueux 
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Pour le régime lisse 
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Où   xxWxx lnlnlnln 0                                                                                      (1.84) 

L’erreur de la limite minimale de l’équation (1.84) est de l’ordre de 1 % pour les calculs de la 

profondeur normale. 

 

I.7.4.3. Canal Rectangulaire 

 

L’équation (1.85) est utilisée aussi pour calculer la profondeur normale pour le canal 

rectangulaire large comme suivant 

Pour le régime rugueux 
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Pour le régime lisse 
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Swamee (1994) donne la profondeur normale du canal rectangulaire utilisant le coefficient de 

résistance ASCE (1963) 

Pour un canal étroit 
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Pour un canal large 
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Pour un canal de transition entre (1.86) et (1.87) 

 



29 

 

 

















































12.0
911.9

561.0

0

2.1

444.10

0

70213.0
gSb

Q

gSb

Q
yn   

         

5.0
2

0

0

3

0

3

2

75.3

6
ln3.7










































 gbS

Sgb

Sgb

Q
                                                       (1.88) 

 

L’erreur maximale  des équations (1.87) et (1.88) sont 1% et 3% respectivement. 

Swamee (1996) arrange l’équation (1.87) en groupes non dimensionnel  
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L’équation (1.88) peut être écrite sous combinaison de (1.86) et (1.89) sous forme non 

dimensionnelle. 

Swamee et Rathie (2004) donnent la valeur exacte de la profondeur normale du canal 

rectangulaire sous forme d’une solution trigonométrique utilisant la formule de Chézy 

Pour 32/27bM  

 






























































3/1
2

3/1
2

3/1
2

27

32
11

27

32
11

2

bbb MMM
                              (1.92) 

Pour 32/27bM  

3
cos

3

2
2


 bM                                                                                                     (1.93) 

Où 
32

271
cos

bM
                                                                                                 (1.94) 



30 

 

 

Où byn / et 0

5/ SbCQM b                                                                     

La profondeur normale utilisant la formule de Manning a été développée par le théorème de 

Lagrange, l’équation gouvernante de la profondeur normale est écrite  
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Pour les canaux rectangulaires larges 
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Pour les canaux rectangulaires étroits 
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Les formules de Chézy et Manning sont exprimées en fonction du coefficient de frottement 

ASCE (1963) 
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Les valeurs arbitraires smC /100 2/1 et 
3/1/015.0 msn  sont choisies pour calculer la 

première valeur de la profondeur normal, connaissant , hR les coefficients de rugosité 
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révisés peuvent être obtenu des équations (1.99) et (1.100), utilisant ce dernier dans l’équation 

de la profondeur normale correspondante la valeur de   est améliorée, répétant le processus 

la valeur de la profondeur normal est obtenu. 

Achour et Bejaoui (2006) dans leur discussion ont proposé une procédure pour calculer ces 

profondeurs normale. Le coefficient de frottement arbitraire est choisi f=1/16,  la profondeur 

normale initiale peut être calculée par le coefficient 168  gC . Ce dernier sera utilise 

pour le calcul de A e P ( signifier valeur arbitraire), ces deux derniers sont utilisés pour le 

calcul du coefficient du frottement à partir d’une équation approchée : 
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Le coefficient de rugosité C est recalculé par l’équation (1.101) fgC /8 , Mb et puis la 

profondeur normale correspondante est recalculée. 

Cette méthode de calcul a été dérivée en introduisant la valeur arbitraire 1/16 dans la formule 

de Darcy Weisbach comme suivant 

 

 
3

2

0

816

1

Ag

PQ
S                                                                                                           (1.102) 

 

Divisant l’équation (1.102) par l’équation de Darcy Weisbach donne 
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La solution de l’équation (1.103) est 
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D’apes les équations (1.104) et (1.105) les valeurs de diamètre hydraulique 

hh D
P
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D  4 et le nombre de Reynolds R

P

Q
R 14  


 sont déduites ou f = ψ

5
/16, 

l’insertion de ces derniers dans l’équation de Colebrook donne : 
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L’équation (1.101) est une équation approchée est une équation approchée de l’Eq. (1.106). 

Finalement le coefficient de rugosité C est recalculé par l’équation (1.101) fgC /8 et 

puis la profondeur normale correspondante est recalculée. 

Srivastava (2006) dans sa discussion donne une solution itérative pour le calcul de la 

profondeur normale de l’équation (1.95) par l’algorithme  
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L’équation suivante est basée sur l’algorithme itératif tronqué   
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03.21404.21 bbb NNN                                              (1.107a) 

 

L’erreur maximale de l’équation (1.107a) est inferieure à 0.06 % dans la gamme 1000   

Kouchkzadeh et Vatankhah (2007) dans leur discussion mentionnent leur formule (2001) 
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L’erreur maximale de l’équation (1.107b) est inferieur à 0.3 % dans la gamme 40  . 

Vatankhak et Easa (2011) proposent la formule suivante  

 

  5/25/65/35/3
712.121 bbb NNN                                                                   (1.108a) 

 

L’erreur maximale de l’équation (1.108a) est inferieure à 0.08 % dans la gamme 30  . 

Vatankhah (2015) propose une nouvelle formule pour le calcule de la profondeur normale 

 

  2528.09556.30319.33733.2 2205.63957.4 bbb NNN                                               (1.108b) 
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L’erreur maximale de l’équation (1.108) est inferieure à 0.12 % dans la 

gamme 100000  . 

L’équation (1.108b) est une combinaison des trois formules de la profondeur normale de 

forme puissance (power Law fonctions), corresponds aux trois asymptotes ; une correspond 

aux petites valeurs de bN , la deuxième aux larges valeurs de bN et la troisième correspond 

aux valeurs de bN entres les deux. 

 

I.7.4.4. Canal Parabolique 

 

Babaeyan-Koopaei (2001) a présenté la géométrie du canal de forme parabolique 

 

 

Figure 1.3. Géométrie du canal parabolique. 

 

La géométrie de la section parabolique est décrite par l’équation
2kXY  . 

La section et le périmètre mouillés, la largeur du plan d’eau sont exprimés par 

 

zyyTA 2'

3

8

3

2
                                                                                                        (1.110) 
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yzP                                                                  (1.111) 

 

zyT 4                                                                                                                          (1.109) 

 

Achour et Khattaoui (2008) ont proposé des équations pour la profondeur normale de forme 

puissance utilisant les formules de Chézy et Manning 

b

paN et 
b

paM                                                                                                  (1.112) 
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Où 
'// TyBy  , kB /4 et yTB /2'                                                          (1.113)   

0

3/8/ SBnQN p                                                                                                       (1.114) 

0

2/5/ SCBQM p                                                                                                      (1.115) 

 

 a et b sont des coefficients variable d’une gamme  de la profondeur normale a une autre, 

l’erreur maximale de l’équation (1.112) est de l’ordre de 1%. 

Vatankhah (2013) propose une solution précise pour le calcule de la profondeur normale 

 

 
13/2

0

/1

00

13/2 11ln
0






  ssss

s

                                                              (1.116) 

 

Où 
  841.0177.0

167.0

0

947.016.1

12.11









s                                                                                (1.117) 

 

42  kys                                                                                                              (1.118) 

 

et 
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0
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3/8

3
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
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











S

Qnk
                                                                                                   (1.119) 

 

L’erreur maximale l’équation (1.116) est inferieure a %108 3 pour la gamme 2000  s . 

Zhang et Wu (2014) ont proposé une formule dans une gamme plus large pour la profondeur 

normale où l’équation gouvernante de la profondeur normale est transformée comme suit 

 

   5/2
22

3

412ln412

5684.0

pppp
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                                               (1.120) 

 

Où kyp  et 
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L’erreur maximale l’équation (1.121) est inferieure à %1 et la minimale est 0.0057%. 

Li and Gao (2014) ont proposé une formule dans une gamme plus large pour la profondeur 

normale  

 

     15/4

1ln1
4


 eeee

k
                                                          (1.122.a) 

 

Où   26.0ln22.1ln02.0
2

 k                                                                       (1.122.b) 

 

L’erreur maximale l’équation (1.122) est inferieure à %34.0 pour la gamme 40004.0  s . 

Vatankhah (2015) propose une nouvelle solution pour le calcule de la profondeur normale 

 

    18808.0135.625.7
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Où 
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


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S

Qnk
p                                                                                        (1.124) 

L’équation (1.123) est une combinaison de deux formules directes de la profondeur normale 

de forme puissance, corresponds aux deux asymptotes ; une correspond aux petites valeurs 

de p , la deuxième aux larges valeurs de p . L’erreur maximale l’équation (1.123) est 

inferieure à %07.0 . 

Swamee et Rathie (2016) ont présenté une nouvelle formule de la profondeur normale 

utilisant le coefficient de frottement ASCE (1963) et les groupes de variables non 

dimensionnels 0

5/ SgaQGa  , 0

3* / Sga  et a/*    . 

Où ka /1 , k est défini a par l’équation (1.109). 

Pour le régime rugueux 

 

   235.0
*12.01/5.01581.0

*23.211343.0
 

 an G                                                               (1.125) 

 

avec ayn / , dans les gammes suivante 101.0  aG et 
2

*

6 1010    . 

Pour le régime lisse 
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   181.0*275.01/5.0188.0*08.31148.0   an G                                                               (1.126) 

 

L’équation (1.126) est applicable dans les gammes suivante 101.0  aG et 

2*6 1010   . 

La combinaison des équations (1.125) et (1.126) donne la profondeur normale pour la zone de 

transition 

 

  05.02020

nlnrn                                                                                                     (1.127) 

 

Où les indices r et l signifient les régimes rugueux et lisse respectivement.  

L’erreur maximale de l’équation (1.127) est approximativement 1 % dans les 

gammes 101.0  aG , 
2

*

6 1010    et 
2*6 1010   . 

Vatankhah (2018) dans sa discussion a présenté graphiquement les pourcentages d’erreurs 

associes de l’équation du régime de transition (1.127) pour différents valeurs de 
*  et * en 

fonction de n ; ou l’erreur maximale dépasse les 6 %. 

Zarei et Bijankhan (2018) dans leurs discussion ont  présenté graphiquement et par des 

tableaux les pourcentages d’erreurs associées de des équations des régimes rugueux, lisse et 

de transition (1.125), (1.126) et (1.127) pour différents valeurs de
* , * et gammes de n  en 

fonction des valeurs de aG . L’erreur maximale l’équation (1.125) est l’ordre de 1.64 %, celle 

de (1.126) est de l’ordre de 6% et celle de l’équation (1.127) est 6.86 %. 

 

I.7.4.5. Tunnels de Forme non Circulaire 

 

Les tunnels non circulaires sont généralement prévus pour combiner les eaux pluviales avec 

l’égout. Babbitt et Baumann (1958) ont indiqué que parmi les raisons de l’utilisation des 

sections non circulaire : raison structurelle pour sécuriser les grandes force pour résister au 

charges, raisons économiques pour réduire les couts de construction et raison pour améliorer 

la vitesse de l’écoulement de petites profondeurs et faibles débits pour satisfaire les conditions 

d’auto curage.  
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I.7.4.5. 1. Tunnel de Forme Ovoïdale (Gill 1987) 

 

Bijankhan et Kouchakzadeh (2011) ont proposé une formule de la profondeur normale pour la 

section ovoïdale (Gill 1987, figure 1.4) utilisant la sensitivité hydraulique. 

 

Figure 1.4. Géométrie de la section ovoïdale (Gill 1987). 

 

La sensitivité hydraulique est défini par le rapport de la variation de sortie au la variation 

d’entrée (Renault et Hemakumara 1999), par conséquent l’indice de la sensitivité hydraulique 

a la forme 

 

00 /

/

NdN

d
Sh


                                                                                                                (1.128) 

 

Où Hyn / , hS est la sensitivité hydraulique et 0

3/8

0 / SHnQN   ; H est le 

diamètre horizontal du tunnel ovoïdale. 
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Figure 1.5. Variation de la sensitivity relative selon l’equation (1.128). 

 

hS  est une fonction de 0N (figure.5), une formule approchée de hS  est obtenu comme 

suivant 

 

4974.01622.18378.5885.744.259 23

0

4

oooh NNNNS                                    (1.129) 

 

Intégrant l’équation (1.128)  

 


















o
o

h dN
N

S

e                                                                                                                   (1.130) 

 

Substituant l’équation (1.129) dans (1.130), après intégration et régression la profondeur 

normale est donnée par 

 

 0527.0ln439.09961.25199.386.3exp 758.31227.0153.0

0  ooo NNNN         (1.131) 

 

L’erreur maximale de l’équation (1.131) est inferieure à 1 % pour 

86.002.0  correspond a 20983.0000146.0  oN . 
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I.7.4.5. 2. Tunnel de Forme Fer a Cheval Type I 

 

 

Figure 1.6. Coupes des sections du tunnel fer à cheval type I. 

 

Li et al (2010) ont donné la géométrie et la profondeur normale du tunnel de forme fer a 

Cheval type I (figure .6) et type II. 

Pour eQQ   

 

   801.0021.00036.02 2

3849.13738.0057.0  tt

HNtt                                                   (1.132) 

 

Pour re QQQ   

 

    HH NttNtt 8479.15401.00956.09243.0124.1199.0 222   

        0524.00166.0002.0 2  tt     (1.133) 

Pour rQQ   

 

    HH NttNtt 3739.02063.00381.08232.20501.00111.0 222   

        3789.00063.00001.0 2  tt           (1.134) 

 

Ou rhn 2/ , et 
 
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N H           (1.135) 

Pour le type I,  t=3, 
3/80

029178.0 r
n

S
Qe  et 

3/80
167115.1 r

n

S
Qr   

Les équations (1.132), (1.133) et (1.134) calculent les profondeurs normales pour la section 

circulaire(t=1), et aussi pour le tunnel fer à cheval type II (t=2). 
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L’erreur maximale des équations (1.132), (1.133) et (1.134) est inferieure à 0.5 % pour la 

gamme 75.00  . 

Hosieni et Raee (2012) dans leur discussion ont signalé une erreur typographique dans 

l’équation (1.134) et corrigé comme suivant 

Pour rQQ   

 

    HH NttNtt 3739.02063.00381.08232.20501.00111.0 222   

        3789.00063.00001.0 2  tt                                                                    (1.136a) 

 

Les intervenants (discussors)  mentionnent que les limites du paramètre adimensionnel x doit 

être déterminées. Et préfèrent une seule équation pour la détermination de la profondeur 

normale dans la gamme 82.005.0  comme celle de Vatankhah et Easa (2011) 

 

 3956.06.17788.1 2.4892.0

5.0


 hh NN

hN                                                                                    (1.136b) 

 

Où
3/5

Hh NN  . 

Bijankhan et al. (2012) dans leur discussion proposent une seule équation pour la 

détermination de la profondeur normale pour les différentes zones du tunnel fer à cheval  

type I 

 

 138303.0103.1

63.1464.05274.1

*

94778.022934.01237.0

194.0344.0231.1






hh

hhh

NN

NNN
h                                             (1.137) 

 

L’erreur maximale de l’équation (1.137) est inferieure à 0.7 % pour 

85.01.0  correspond a 20983.0000146.0  oN . 
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I.8. Les Contraintes des Vitesses 

Le dimensionnement de la conduite d’assainissement doit être vérifié pour la vitesse 

d’auto curage et la vitesse maximale admissible.  Pour les débits faibles, la vitesse peut 

être aussi faible que l’égout est capable de transporter uniquement la matière en 

suspension fine et le reste est déposé dans le fond de l’égout. La vitesse qui est 

suffisante de prévenir la déposition est appelée la vitesse d’auto curage. Elle dépende 

du type de la matière en suspension présente dans l’égout, et du diamètre de l’égout 

comme donner dans le tableau. 1.4. 

 

           Diamètre de l’égout (cm)            Vitesse d’auto curage (m/s) 

                        15 à 25 

                        30 à 60 

                      Plus de 60 

                                    1 

                    0.75 

                     0.6 

 

Tableau 1.4. Vitesses d’auto curage, d’après Swamee et al. (1987). 

 

L’autre contrainte de la vitesse, pertinente à la limite de la vitesse maximale réalisable, est 

qu’elle doit être inferieure à la vitesse de décapage, car cette dernière dépende de la matière 

de l’égout comme donner dans le tableau 1.5. 

 

 

           Matériaux de l’égout            Vitesse de décapage (m/s) 

                        Fonte 

                         grès 

                        béton 

                       Brique 

                                 3.5-4.5 

                    3.0-4.5 

                    2.4-3.0 

                    1.5-2.5 

 

Tableau 1.5. Vitesses de décapage, d’après Swamee et al. (1987). 

 

Hager (2010) a cité d’autres conditions à satisfaire pour le débit et vitesse minimales d’égout. 
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I.9. L’Écoulement Critique  

 

L’écoulement critique est considéré critique quand le nombre de Froude F=1. La condition de 

criticité est importante dans la classification des écoulements et dans l’analyse de 

l’écoulement graduellement varié. L’équation gouvernante de la profondeur critique est 

donnée par Bakhmeteff (1932), substituant F=1 dans l’équation (1.8) on trouve 

 

)/(
1

TAg

V
                                                                                                                 (1.138) 

 

I.9.1. Conduite Circulaire 

 

Swamee (1993) a donné une formule de la profondeur critique pour la conduite circulaire 

 

  085.06 177.0
  Dc F                                                                                                 (1.139) 

 

Où Dycc / , cy est la profondeur critique et 
5/ gDQFD   

L’erreur maximale de l’équation (1.139) est inferieure à 1.25 %. 

Hager (1999) a donné une simple formule pour la profondeur critique 

 

  5.0

/ gDQyc                                                                                                            (1.140) 

 

L’équation (1.140) n’est pas exacte pour les valeurs élevées de la profondeur critique. 

Vatankhah et Bijankhan (2010) ont proposé une équation pour la profondeur critique 

 

  022.10863.126.0

25.0

0132.00106.01

9584.0





cc

c
c




                                                                 (1.141) 

 

Où
2

Dc F , l’erreur maximale de l’équation (1.141) est inférieure à 0.25 % 

pour 92.00  c . 

Zhao et al. (2008) ont proposé une équation pour la profondeur critique suivante 
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2555.00211.1 cc                                                                                                           (1.142) 

 

L’erreur maximale de l’équation (1.142) est inférieure à 0.85 % pour 85.005.0  c . 

Abed (2010) a donné  l’équation pour la profondeur critique suivante 

 

 52.01 312.0sinh)3.0/1( Dc F                                                                                    (1.143) 

 

L’erreur maximale de l’équation (1.143) est inférieure à 0.42 % pour 8.02.0  c . 

Vatankah et Easa (2011) ont proposé une équation pour la profondeur critique  

 

  1156.01.21135.2 136.131
  ccc                                                                             (1.144) 

 

L’erreur maximale de l’équation (1.144) est inférieure à 0.27 % pour 101.0  c . 

Elhakeem et Sattar (2017) ont proposé l’équation suivante 

 

   1273.021 94.1tan6.0 cc                                                                                             (1.145) 

 

L’erreur maximale de l’équation (1.145) est inferieure à 1.23 % pour 98.002.0  c . 

Vatankhah (2018) dans sa discussion a mentionné que l’équation de Swamee (1.139) a une 

erreur maximale inférieure a 1.46% et quelle est préférable a celle de Elhakeem et Sattar 

(1.145) pour sa simplicité et sa gamme d’application qui est 102.0  c . Il a re-calibré 

l’équation de Swamee pour plus d’exactitude comme suivant 

  0942.07.283.01
 cc                                                                                               (1.146) 

 

L’erreur maximale de l’équation (1.146) est inférieure à 1.25 % pour 102.0  c . 

Apres il a proposé une équation qui recouvre toute la gamme d’application 10  c avec 

une erreur maximale inférieure a 0.13%  
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I.9.2. Autres Formes de Sections Pratiques 

 

Pour le canal triangulaire la hauteur critique cy  est donnée par Swamee (1993) 
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Celle du canal rectangulaire peut être déduite comme 
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Et celle de la section parabolique est donnée par Swamee (1993) et (2016) 
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I.9.3. Sections non Circulaires 

 

Bijankhan and Kouchakzadeh (2011) ont substitué le nombre de Froude F=1 et le facteur de 

la pente critique cS dans la formule de Manning donnant 

3/22/1

6/12/1

h

c
RA

HT
S                                                                                                             (1.151) 

Où  cos/0

6/1 gnSHSc                                                                                  (1.152) 
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Figure 1.7. Régimes d’écoulements pour le tunnel ovoidale. 

 

L’équation (1.151) exprime la pente critique distinguant les régimes d’écoulements 

subcritique et supercritique représentée dans la figure.7. L’équation de la profondeur critique 

du tunnel ovoïdale Hycc /  est une fonction du cS  et proposée comme suivant  

 

 
  1364.06

1096.11368.0

ln662.5920502.14

ln188.403163.5408.22

cc

cc

c

SS

SS








      pour 673.1cS             (1.153) 

 

 
  9.25956.796.15

1075.03558.07282.8

33.14.301

3752.038.27










cc

cc

c

SS

SS
         pour 673.1cS                         (1.154) 

 

Les erreurs maximales des équations (1.153) et (1.154) sont inférieures à 1.98% (pour 

221.0038.0  c ou 6703.19059.1  cS ) et 2 % (pour 845.0223.0  c  

ou 318.26703.1  cS ) respectivement. 

Vatankhah et Easa (2011) ont proposé la profondeur critique pour le tunnel de forme fer à 

cheval par la formule suivante 
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 
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c
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c


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




                                                                       (1.155) 

 

L’erreur maximale de l’équation (1.155) est inférieure à 0.65 % pour 988.001.0  c . 

 

I.10. Identification de l’Instabilité de l’Écoulement Uniforme par le Critère 

d’Iwasa (1954) 

   

     L’écoulement uniforme devient instable quand la vitesse de l’écoulement est très grande 

ou la pente du canal est très inclinée. Si c’est le cas l’instabilité de la surface libre est 

caractérisée par la formation des vagues roulantes. Plusieurs auteurs ont essayé de développer 

un critère pour identifier ce phénomène.  

Iwasa (1954) a développé un critère utilisant l’équation dynamique de mouvement  pour 

l’écoulement instationnaire graduellement varié  (Koloseus et Davidian 1966a)  
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Où  est le facteur de distribution des vitesses  AVdAv 22 / , v est la vitesse a un point. 

0y est la hauteur de l’écoulement mesurée normale au lit du canal. 

L’équation de continuité unidimensionnelle est  
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Utilisant les équations (1.156) et (1.157), son résultat général a la forme 
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I.10.1. Dérivation du Critère de Stabilité pour un Canal Rectangulaire Rugueux 

 

La dérivation est obtenue à partir du critère d’Iwasa (1954) et la loi logarithmique de 

résistance 
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Où 1C =constante. 

f est définie par 
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L’utilisation des équations (1.159) et (1.160) dans la différentiation de l’équation (1.158) 

mène à 
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sF est la valeur limite du nombre du Froude pour l’écoulement stable, appelée la limite de 

l’écoulement stable. 

Equation (1.161) est le critère de stabilité de l’écoulement dans un canal rugueux. 

L’écoulement est classifié stable si le nombre de Froude est inferieur a la limite de 

l’écoulement stable, et il est classifié instable si le contraire est juste. 
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Le rapport sFF / est appelé le degré de stabilité, s’il est inférieur à l’unité l’écoulement est 

considéré stable ; s’il est supérieur à l’unité, l’écoulement est considéré instable. 

  peut être bien déterminé pour n’importe formule de f (Rouse 1950), elle peut être 

approximative par l’expression  

 

f78.01                                                                                                         (1.162) 

 

L’équation (1.162) pour le canal rectangulaire se réduite à  
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B : est la largeur du canal. 

L’équation (1.163) exprime le critère de stabilité de l’écoulement dans un canal rectangulaire 

rugueux. 

L’équation (1.163) est représentée graphiquement dans la figure.1.8. Chaque line est la limite 

de l’écoulement stable pour une valeur particulière du rapport d’aspect 0/ yB . L’état 

d’évaluation de stabilité peut déterminer de la figure.1.8 si l’ordonnée représente F et sF , car 

l’état de l’écoulement doit être instable si ses nombre de Froude et coefficient de résistance 

sont tel que le point tracé au dessus de sa limite de l’écoulement stable, l’inverse est juste s’il 

est tracé au dessous de sa limite. Si la distribution des vitesses est considérée uniforme 1 , 

le graphe sous cette condition est tracé par une ligne pointillée dans la figure 1.8. 
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Figure 1.8. Critère de stabilité pour le canal hydrauliquement rugueux d’après Koloseus et 

Davidian (1966a). 

 

I.10.2. Dérivation du Critère de Stabilité pour un Canal Rectangulaire 

Lisse 

La dérivation est obtenue à partir du critère d’Iwasa (1954) et la loi de résistance dans un 

canal lisse   
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Où 2C =constante. D’après les équations (1.160), (1.161) et (1.164), le critère de la stabilité 

pour un écoulement dans un canal lisse est obtenu 

 















s

instable

stable

FF

dy

dA

gA

V

0

cos
 

                        

2/1
2

0

0
115.03029.1









































































f

dy

dA
R

dy

dR
A

h

h

              (1.165) 



50 

 

 

Si le canal est rectangulaire, l’équation (1.165) se réduit à 
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L’équation (1.166) exprime le critère de stabilité de l’écoulement dans un canal rectangulaire 

lisse. La figure 1.9 est la représentation graphique de l’équation (1.166), le critère de stabilité 

pour un écoulement avec une distribution des vitesses uniforme 1  est représenté par une 

ligne pointillée. 

 

Figure 1.9. Critère de stabilité pour le canal hydrauliquement lisse d’après Koloseus et 

Davidian (1966a). 
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D’après les figures 1.8 et 1.9, l’état de la stabilité de l’écoulement pourra être identifié 

utilisant le critère d’Iwasa (1954) en traçant la limite de stabilité pour chaque point donnes sur 

le graphe, ce qui est un manque de généralisation dans ce critère. 

 

I.11. Identification de l’Instabilité de l’Écoulement Uniforme par le Critère 

de Bijankhan et Kouchakzadeh (2011) 

   

L’écoulement uniforme devient instable quand la vitesse de l’écoulement est très grande ou la 

pente du canal est très inclinée. Si c’est le cas l’instabilité de la surface libre est caractérisée 

par la formation des vagues roulantes. Plusieurs auteurs ont essayé de développer un critère 

pour identifier ce phénomène. Vedernikov (1945) a développé un critère de stabilité de 

l’écoulement uniforme exprimé par (Chow 1959) 

 

FVn                                                                                                                       (1.167) 

 

Où 5.0 pour l’écoulement turbulent si la formule de Chézy est utilisée 

      3/2 pour l’écoulement turbulent si la formule de Manning est utilisée. 

                      est un facteur de forme du canal défini par 
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Rh1                                                               (1.168) 

 

Si le nombre de Vedernikov 1nV , les vagues sont atténuées et l’écoulement est stable. Et si 

1nV les vagues s’amplifient et l’écoulement devient instable. 

Bijankhan and Kouchakzadeh (2011) ont substitué le nombre de Vedernikov nV =1 et le 

facteur de la pente de l’écoulement stable S dans la formule de Manning donnant 
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Où  cos/0

6/1 gnSHS                                                                                   (1.170) 
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Equation (1.169) exprime la pente stable distinguant les zones d’écoulements stable et 

instable représentée dans la figure.10. L’équation de la profondeur stable du tunnel ovoïdale 

Hyss /  est une fonction du S  et proposée comme suivant  

 

 
  368324.26

375.6237.1

ln66.64527864.0

ln164.28155.390757.40

SS

SS
s








      pour 1354.4S             (1.171) 

 

179708.41947424.0

21865.01301.3

963.86064.278007.2

51131.14679.111794.2









SS

SS
c         pour 1354.4S          (1.172) 

 

Les erreurs maximales des équations (1.171) et (1.172) sont inférieures à 2.48 % (pour 

08.0023.0  s ou 1441.46618.4  S ) et 2.24 % (pour 827.0096.0  s  

ou 21961.631361.4  cS ) respectivement. 

 

Figure 1.10. Zones de stabilité pour le tunnel ovoidale. 

 

L’equation (1.169) est représentée graphiquement dans la figure 1.10, ou la pente S variee en 

fonction du rapport d’aspect ηs. 
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I.11. Entrainement d’Air 

La concentration d’air moyenne dans une section C , dépend du nombre de Boussinesq 

hgRVB / . Pour un écoulement d’aération uniforme, Volkart (1985) a trouvé 

 

   12/3
602.011



 BC                                                                                  (1.173) 

Où 
 

 eauairVolume

airVolume
C


 . D’après Hager (2010), le commencement de l’aération dans un 

égout circulaire est défini par B=6, correspondant à une vitesse V supérieure a hgR6 . 

Synthèse et Conclusion 

 

      La littérature montre que les coefficients de résistance à l’écoulement de Chézy et 

Manning sont définis approximativement en fonction de la matière des parois internes du 

canal sans mesures physiques associées.  

     Par conséquent tous les problèmes de l’écoulement (sauf la détermination des profondeurs 

normale et critique, et la stabilité) peuvent être résolus aisément à partir de ces relations de 

résistance, ce qui implique une erreur dans les calculs des paramètres de l’écoulement 

uniforme due à l’erreur pertinente de ces coefficients. 

     Pour résoudre le problème de définition du coefficient de résistance (plus exacte), la loi 

logarithmique a été adoptée pour la résistance à l’écoulement «  dérivée depuis la loi universel 

de Prandtl-von Karman ». Cette loi a été étudiée expérimentalement par un grand nombre de 

chercheurs, notamment par Nikuradse où la rugosité absolue des parois interne   a été 

définie par le diamètre d’équivalent des grains de sable ; homogènes et uniformément repartis 

qui provoqueraient la même perte de charge que la surface de rugosité naturelle d’une 

conduite de commerce.    

     Ce concept a plus de signification physique car il est relié par l’énergie perdue mesurée en 

pression par l’utilisation du coefficient de frottement de Darcy Weisbach. La rugosité absolue 

  est plus significative et plus juste que celle des coefficients de Manning n et de Chézy C.  

À part le problème du débit, l’utilisation de la loi logarithmique dans la résolution des 

problèmes de l’écoulement n’est pas aisée à cause de sa nature implicite.  

      Pour les régimes turbulents; ASCE (1963) a recommandé de baser les calculs sur la loi 

logarithmique impliquant les paramètres de résistance ε et ν et que la formule de Manning 
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doit être utilisée uniquement pour le régime turbulent rugueux.  

     Les valeurs du coefficient de rugosité de Manning n peuvent être estimées à l’aide des 

tableaux (voir Chow 1959) avec une précision moins bonne que celle du diamètre des grains 

de sable ε.  

     Les solutions du problème de pertes de charges développées par la fonction W-Lambert 

impliquent des erreurs élevées pour les grandes valeurs du nombre de Reynolds. Pour 

combler cette lacune, une nouvelle solution du problème de pertes de charges sera développée 

dans la présente thèse utilisant le théorème de Lagrange. 

     Les solutions existantes du problème de détermination du diamètre engendrent des erreurs 

élevées. Une nouvelle solution du problème de détermination du diamètre sera développée 

dans la présente thèse utilisant la fonction W-Lambert. 

     Les formules explicites de profondeur normale (par exemple de Swamee 1994 et Swamee 

et Rathie 2016) sont directes et nécessitent une seule étape de calcul. De nouvelles solutions 

explicites des profondeurs normales plus exactes seront développées dans la présente thèse 

pour les canaux triangulaire, rectangulaire et naturel en utilisant le théorème de Lagrange. 

      Ainsi, la méthode du concept du débit maximale développée par Swamee et Swamee 

(2008) donne le calcul de la profondeur normale des conduites circulaires et non-circulaires 

dans deux étapes seulement. Par conséquent, dans la présente étude des formules directes des 

profondeurs normales seront proposées en fonction de débit maximale pour les conduites 

circulaire, fer a cheval type I et la conduite ovoïdale (Gill 1987). 

      Des tentatives de résolutions des problèmes de conception des conduites et canaux seront 

basées sur les lois logarithmiques, de Manning, de Chézy, et des combinaisons de ces 

dernières. Les résultats vont être discutés et comparés à ceux de la littérature. 

      Le critère d’identification de la stabilité de l’écoulement analytique utilisant la loi 

logarithmique n’est étudié que par Iwasa (1954). Sa méthode de déterminer l’état de stabilité 

de l’écoulement peut être effectuée seulement en traçant la limite de stabilité pour chaque 

hauteur d’eau, ce qui est un manque de généralisation dans ce critère. Bijankhan et 

Kouchakzadeh. (2011) ont pu calculer le rapport d’aspect de stabilité neutre ( 1nV ) en 

fonction de la pente non dimensionnelle S et le coefficient de résistance a l’écoulement de 

Manning en développant des équations explicites générales. Dans la présente étude le nombre 

de Vedernikov (Powell 1948) sera combiné avec la loi logarithmique, permettant une 

identification plus rationnelle des zones de stabilité de l’écoulement pour différents conduites 

et canaux pratiques en introduisant le concept de la pente minimale de la stabilité neutre. 

       Les chapitres suivants seront consacrés au Développement des Solutions Explicites des 

Paramètres de l’Écoulement Uniforme Utilisant le Théorème de Lagrange et la Fonction 

W-Lambert. 
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CHAPITRE II 

DETERMINATION DES PERTES DE CHARGES 

 

II. 1. Introduction 

 

        Le présent chapitre à pour but de développer des solutions explicites pour résoudre les 

problèmes de déterminations des pertes de charge de la conduite circulaire sous pression et 

des canaux a surface libre. 

      La méthodologie et le théorème de Lagrange sont définis. La solution des pertes de 

charges sera développée en utilisant le théorème de Lagrange. 

      La solution développée est comparée avec les solutions existantes les plus avancées en 

termes de simplicité et d’exactitude. 

      Les équations développées sont comparées avec des résultats expérimentaux et des 

exemples d’application sont présentés pour illustration. 

 

II. 2. Méthodologie et Théorème de Lagrange 

 

La méthode utilisée est l’application du théorème de Josef Lagrange (1770) lequel est défini 

comme suit : 

Si une équation est implicite en fonction de   et peut être exprimée comme 
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Où  est un variable, a= constante, t=paramètre et  =fonction. 

Une solution de l’équation (2.1) peut être développée sous forme d’une série de puissance en t  
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L’équation (2.2) est une solution explicite de l’Eq. (2.1) sous forme d’une série de puissance 

en t (Whittaker and Watson, 1915). 

 

II. 3. Détermination des pertes de charges pour la conduite circulaire sous 

pression (Pipe) 

 

L’équation de Colebrook peut être écrite comme 
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En appliquant le théorème de Lagrange, l’équation (2.3) est convertie à 
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Par l’expansion de l’équation (2.5), la série suivante est obtenue 
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où 







 a

D

R
c

287.9


                                                                                               (2.7) 
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En prenant deux et trois termes de l’équation (2.6) et régressant, on trouve 

 





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
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c
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                                                                                 (2.8) 

et 
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L’erreur maximale de l’équation (2.8) est inférieure à 0.15 %, et celle de l’équation 

(2.9) est inférieure à 0.04 %  dans toute la gamme pratique. Les équations (2.8) et 

(2.9) sont respectivement plus simples et plus exact que les équations (1.39) et (1.41) 

de Vatankhah (2018).  

En utilisant quatre termes de l’équation (2.6) et régressant,  l’équation suivante est 

trouvée  
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L’erreur maximale de l’équation (2.10) est inférieure à 0.002 % laquelle est plus 

exacte que l’équation (1.42) de Vatankhah (2018). 

Les solutions présentées sont mieux que ceux de Vatankhah (2018) dans les deux 

critères de simplicité et d’exactitude. 

 

Le tableau suivant présente une comparaison des solutions proposées avec les 

solutions existantes les plus avancées. 
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Reference 

Critere  

 

Methode Analytique  

 

Exactitude Efficacite de calcul 

Erreur Max Relative 

(%) 

No. de 

Logarit

hmes 

No. de 

Puissances non-

Intégré  

 

N 

Haland 1983 1.780 1 1 2 Regression 

Mikata and Walczak 2016 1.620 3 0 3 nth Formula 

Biberg 2017 0.153 2 0 2 Function W Lambert  

Vatankhah 2018 0.0028 3  1 4 Mathematique 

Proposee (2 termse) 0.149 2 0 2 T-L
c 

Proposee (3 termse) 0.040 3 0 3 T-L 

Proposee (4 termes) 0.002 5 0 5 T-L 

c
T-L = Théorème de Lagrange. 

 

Tableau. 2.1. Comparaison des solutions développées avec les solutions existantes. 

 

Le nombre de logarithmes et des puissances non-intégrés (N) est utilisé par Clamond 

(2009) comme paramètres de mesures de l’efficacité (temps) des calculs des pertes de 

charges pendant la simulation utilisant les solutions explicites. 

Le tableau montre que la solution proposée utilisant deux termes, et la solution de 

Biberg (2017), sont les plus efficaces (plus rapide dans les calculs) parmi les solutions 

existantes les plus avancées. Ainsi que les solutions proposées sont parmi les 

solutions existantes les plus exactes (voir Brkic et Stajic 2021). 

 

 

Exemple. 1.1 : 

 

Calculer la perte des charges pour les données suivantes 

mD 4.0 , smQ /15.0 3  , sm /108.0 26 , mL 20 (la longueur de la conduite) 

et mm5.0 . 

Utilisant les éléments géométriques de la conduite circulaire en charge on trouve 

212566.0 mA  , mP 25663.1 , 04.596831R , l’insertion dans la formule (2.8) 

donne 0211837.0f et puis par l’équation de Darcy Weisbach 003846.00 S . 

Et par conséquent la perte des charges est mLSh f 0769.00  . 
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II. 4. Problème des Pertes de Charges pour les Canaux a Surface Libre 

 

Pour le régime lisse 

 

En substituant 2/1 f dans l’équation (1.31), on trouve 

 

  ln
10ln

2
 b                                                                                                  (2.11) 

 

où 









5.2
log2

R
b                                                                                                   (2.12) 

 

En appliquant le théorème de Lagrange, l’équation (2.11) est réécrite 
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                                                                 (2.13) 

 

L’expansion de l’équation (2.13) donne 

 


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b
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bbf s                                       (2.14) 

 

En prenant trois termes, l’erreur maximale de l’équation (2.14) est inférieure à 0.11 %, 

 

Pour la région de transition 

 

En substituant 2/1 f  , l’équation (1.31) est réarrangée 

 











 




hR

R
b

30
log2                                                                                        (2.15) 

 

En appliquant le théorème de Lagrange, l’équation (2.15) est réécrite 
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L’expansion de l’équation (2.16) donne la série suivante  
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Où 









 b

R

R
c

h30


                                                                                               (3.18) 

 

En prenant quatre termes de l’équation (2.17), l’erreur maximale est inférieure à 0.0035 %. 

Prenant deux et trois termes de l’équation (2.17) et régressant (Srivastava 2007, Vatankhah et 

al. 2008) les équations suivantes sont trouvées 
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et 
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Où d = 0.8625 et h = 0.86128. 

L’erreur maximale de l’équation (2.19) est inferieure à 0.13 %, et celle de l’équation 

(2.20) est inférieure à 0.03 % dans toutes les gammes pratiques. 
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Exemple.2.1: 

 

Calculer la perte de charge d’une conduite circulaire à surface  libre pour les données 

suivantes 

mD 6.0 , smQ /5.0 3  , sm /108.0 26 , 5.0/  Dyn , mL 40  (la 

longueur de la conduite) et mm3.0 . 

En utilisant les éléments géométriques de la conduite circulaire à surface  libre on 

trouve : 2227.0 mA  , mP 257.1 , 8.1989436R , l’insertion dans la formule (2.19) 

donne 0170406.0f et puis par l’équation de Darcy Weisbach 0058.00 S . 

Et par conséquent la perte de charge est mLSh f 231837.00  . 

 

II. 5.  Problème des Pertes de Charges pour les Canaux Très Larges 

 

Le canal rectangulaire large est largement utilisé dans les rivières et cours d’eaux naturelles. 

Thijsee (1949) a proposé la loi de résistance à l’écoulement pour les canaux larges à surface 

libre par la formule suivante : 
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L’équation (2.21) est l’équation de résistance de résistance à l’écoulement pour les 

canaux très larges.  

L’équation (2.21) est implicite en f et la solution traditionnelle est l’essai et l’erreur. 

L’équation (2.21) est réécrite comme : 
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où 




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
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R
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En appliquant le théorème de Lagrange, l’équation (2.21) donne 
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L’expansion de l’équation (2.23) donne la série suivante 
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où 









 b

R

R
c

h088.37


                                                                                           (2.25) 

L’équation (2.25) est la formule directe du calcul des pertes de charges pour le canal 

rectangulaire large. Utilisant trois termes de l’Eq. (2.24) l’erreur maximale engendrée est 

inferieure à 0.12% dans les gammes 10
-6 

≤ε/Rh ≤10
-2

 et 4000 ≤R ≤10
8
  comme montré dans la 

figure 2.1.  

 

                       Figure. 2.1. Pourcentage d’erreur utilisant l’équation (2.24). 
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La figure 2.1 montre que l’erreur maximale de l’équation (2.24) utilisant trois termes 

est inferieur à 0.12% dans les gammes d’application 10
-6 

≤ε/Rh ≤10
-2

 et 4000 ≤R ≤10
8
. 

 

II.5.1 Validation par des essais expérimentaux 

 

La solution présentée par l’équation (2.24) est validée en utilisant les données expérimentales 

publiées par Di Cristo et .al. (2010) dans  le tableau suivant : 

 

 

 

N.Test 

 

 

 

 

     S0 

 

 

Q 

           (m
3
/s) 

 

 

 

       ε / Rh 

Coef Frot, f 

 

fexact 

fproposed 

Eq. 

(2.24) 

 

Erreur        

(%) 

NR1 0.552 4.04 0.0013 0.0169 0.0169 0.0015 

NR2 0.552 7.49 0.0038 0.0202 0.0202 0.0001 

NR3 0.552 8.30 0.0035 0.0197 0.0197 0.0001 

NR4 0.552 9.00 0.0036 0.0199 0.0199 8x10
-5 

NR5 0.602 13.26 0.0059 0.0223 0.0223 2x10
-5

 

NR6 0.602 13.18 0.074 0.0494 0.0494 1x10
-7

 

R1 0.602 1.98 0.0214 0.0324 0.0324 8x10
-5

 

R2 0.602 1.98 0.1474 0.0661 0.0661 2x10
-6

 

R3 0.602 3.13 0.0142 0.0286 0.0286 7x10
-5

 

R4 0.603 4.00 0.0025 0.0189 0.0189 0.0001 

R5 0.602 3.16 0.1145 0.0591 0.0591 1x10
-6

 

R6 0.148 5.44 0.0036 0.02 0.02 0.0001 

R7 0.148 3.00 0.0129 0.0278 0.0278 8x10
-5

 

R8 0.148 10.38 0.0027 0.0186 0.0186 0.0001 

R9 0.046 3.90 0.0446 0.041 0.041 6x10
-6

 

R10 0.04 0.18 0.2000 0.0775 0.0775 0.0001 

R11 0.133 0.95 0.1889 0.0743 0.0743 7x10
-6

 

R12 0.203 1.31 0.1142 0.0592 0.0592 1x10
-5

 

R13 0.148 3.09 0.0104 0.0262 0.0262 0.0001 

R14 0.148 10.40 0.0073 0.0235 0.0235 2x10
-5

 

R15 0.242 5.72 0.0165 0.0297 0.0297 1x 10
-5

 

R16 0.053 3.30 0.0362 0.0381 0.0381 1x 10
-5

 

R17 0.603 21.48 0.0023 0.0177 0.0177 4x10
-5 

R18 0.046 11.22 0.0183 0.0305 0.0305 3x10
-6 

 

Tableau.2.2. Validation de l’équation proposée (2.24) par comparaison avec les données 

expérimentales de Di Cristo et .al. (2010). 
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Le Tableau.2.2.  montre que l’erreur engendrée en utilisant l’équation des pertes de 

charges est inferieure à 0.001%, ce qui confirme la validité des équations explicites 

proposées dans la présente étude. 

 

 

 

Conclusion 

 

         Ce chapitre a pour but de développé des solutions pour le problème des pertes 

de charges. Les solutions sont développées en utilisant le théorème de Lagrange sous 

forme de séries infinies rapidement convergentes. 

        Les solutions sont efficaces dans le calcul des pertes de charges pendant les 

simulations. La solution a différents degrés d’exactitude qui dépendent du nombre de 

termes de la série utilisé. La solution présente a plus d’exactitude que les solutions 

existantes dans la littérature. 

       La solution présentée utilisant deux termes est la plus efficace (en terme de 

temps) dans le calcul des pertes de charges pendant la simulation des réseaux 

d’alimentation d’eau potable et des pipelines (voir Brkic et Stajic 2021). 
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CHPITRE III 

DETERMINATION DU DIAMETRE DE LA CONDUITE 

 

III. 1. Introduction 

 

       La conception de la conduite circulaire sous pression nécessite la détermination 

de deux principaux paramètres de l’écoulement : 1) les pertes de charges et 2) le 

diamètre de la conduite circulaire du commerce. 

       Le présent chapitre présente une solution directe au problème de détermination du 

diamètre de la conduite circulaire sous pression utilisant la fonction W-Lambert. 

        Ce chapitre est consacré au développement des solutions explicites pour résoudre 

le problème de déterminations du diamètre de la conduite circulaire sous pression et 

des diamètres des canaux à surface libre. 

      La méthodologie et la fonction W-Lambert sont définies. La solution du diamètre 

de la conduite sera développée en utilisant la fonction W-Lambert sous forme de 

séries de puissance. 

      L’exactitude  de la solution développée est comparée avec les solutions existantes 

pour le calcul du diamètre de la conduite circulaire sous pression. 

 

III. 2. Méthodologie et la Fonction W-Lambert 

 

La méthode utilisée est la fonction W-Lambert. La fonction établit que si une fonction 

de x a la forme suivante 

 

yxe x                                                                                                  (3.1)  

 

Elle pourra être exprimée en terme de  la fonction W-Lambert comme suit 

 yWx                                                                            (3.2) 

 

La fonction W-Lambert pourra être expansée sous forme d’une série de puissance par la 

formule suivante (Corless et al. 1996) 
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Ou ckm  = nombre de Stirling (Comtet 1974). 

Par l’expansion de l’Eq. (3.3), la série suivante est obtenue 
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(3.4) 

 

III.3. Détermination du Diamètre de la Conduite Circulaire Sous Pression (Pipe) 

 

La combinaison de la formule de Darcy-Weisbach et de Colebrook donne 
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Le débit Q peut être calculé directement depuis l’Eq. (3.5) si les autres variables sont 

connues. Pour Q, hf, L, ε, et ν donnes, le diamètre de la conduite ne pourra pas être 

calculé à partir de l’Eq. (3.5). la solution traditionnelle est l’utilisation du procédé 

itératif. Par conséquent, le développement d’une solution direct pour résolution du 

problème de calcul du diamètre a de grand intérêt. 

En utilisant les groupes de paramètres adimensionnels utilisés par Swamee et Jain 

(1976) : D
*
=D(gS0/Q

2
)
1/5

, ε
*
 =ε(gS0/Q

2
)
1/5

 et ν
*
=ν(gS0Q

3
)
-1/5

, la formule de Colebrook 

est convertie en équation gouvernante du diamètre comme suit: 
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Pour le régime rugueux (ν = 0), l’Eq. (3.6) est réduite a 
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                                                                                          (3.7) 

 

En réarrangeant et appliquant la fonction W-Lambert à l’Eq. (3.7), le diamètre pour le 

régime rugueux est résolu : 

 

   
















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2
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W

Dr

                                                                  (3.8) 

 

L’équation (3.8) peut être résolue en utilisant trois termes de la série de l’Eq. (3.4) 

comme suit  

 

 
         11115*

ln/lnlnlnlnln
2
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                                               (3.9) 

Ou 

 

  2/5

*1

7.3

2

10ln25











z                                                                                       (3.10) 

 

Pour le régime rugueux, la solution de l’équation (3.9) en utilisant 3 termes est 

comparée avec les valeurs exactes de l’équation (3.7) dans les gammes 3.42x10
-7

 ≤ 

ε
*
≤ 0.0283 et 0.342 ≤ D

*
≤0.566, où l’erreur maximale en utilisant l’équation (3.9) est 

inferieur a 0.013%. 

 

Pour le régime lisse (ε = 0), l’Eq. (3.6) est réduite a 

 

 
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2
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
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












                                                                                   (3.11) 

 

En réarrangeant et appliquant la fonction W-Lambert à l’Eq. (3.11), le diamètre pour 

le régime lisse est résolu : 
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                     (3.12) 

 

L’équation (3.8) peut être résolue en utilisant trois termes de la série de l’Eq. (3.4) 

comme suivant 

 

 
         22225*

ln/lnlnlnlnln
3

10ln25
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                                            (3.13) 

 

ou 

 
3/5

*2
51.2

2

3

10ln25
















z                                                                                (3.14) 

 

Pour le régime lisse, la solution de l’équation (3.13) en utilisant 3 termes est comparée 

avec les valeurs exactes de l’équation (3.11) dans les gammes 1.267x10
-8

 ≤ ν
*
≤ 

0.000828 et 0.335 ≤ D
*
≤0.512, où l’erreur maximale en utilisant l’équation (3.13) est 

inferieur a 0.013%. 

Pour la région de transition une solution pour le calcul du diamètre est trouvée par la 

formule 

 

  051.09.20*20** 9.1019.1 sr DDD                                                                 (3.15) 

 

Pour la région de transition, la solution de l’équation (3.15) en utilisant 3 termes est 

comparée avec les valeurs exactes de l’équation (3.6) dans les gammes 3.45x10
-7

 

≤ε
*
≤0.02883, 7.5x10

-9
 ≤ν

*
≤0.000828 et 0.3453 ≤D

*
≤0.577, où l’erreur maximale en 

utilisant l’équation (3.15) est inferieur a 0.77% comme le montre la figure 2.2. 
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Figure. 2.2. Pourcentage d’erreur utilisant l’équation (3.15). 

 

La figure 2.2 montre que l’erreur maximale engendrée par l’utilisation de l’équation 

(3.15) utilisant trois termes de l’Eq. (3.4) est inferieur à 0.77% dans les gammes 

d’application 10
-6 

≤ε/D ≤0.05 et 4000 ≤R ≤3x10
8
. 

Le tableau suivant présente une comparaison des solutions proposées avec les 

solutions existantes. 

 

 

Reference 

Methode de Solution 

 

Les Erreurs Relatives 

Maximales (%) 

Rajaratnam (1960)  Regression 16% 

Ranja Raju and Garde (1966) Regression 3% 

Swamee et Jain (1976) Regression 5.8% 

Swamee et Rathie (2007) Theoreme de Lagrange 2.5% 

Proposee Eq. (3.15) Fonction W-Lambert   0.77%  

 

Tableau. 3.1. Comparaison des erreurs relatives des solutions développées avec les 

solutions existantes. 
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Le Tableau. 2.2 montre que la solution présentée par l’équation (3.15) est plus exacte 

que les meilleures solutions existantes. 

 

III. 4. Problème du Diamètre pour les Canaux a Surface Libre 

 

Adoptant les groups non dimensionnels suivants 
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L’équation (1.31) est réécrite comme suit 

 





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

2/3*

**

**

**

5* 22.312
log24
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P
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                                                                (3.19) 

 

 

Pour le régime rugueux 0*  , l’Eq. (3.19) est simplifier a  

 

24
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ln
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**
5* 




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                                                                                              (3.20) 

 

L’application de la fonction de W -Lambert  sur l’équation (3.20) donne 
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Pour le régime lisse 0*  , l’Eq. (3.19) est réduite a  

 

24

10ln22.3
ln

**

2/3*
5* 


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





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
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D                                                                                        (3.22) 

 

En appliquant fonction de W Lambert sur l’équation (3.22), on trouve 
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
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         La solution du diamètre est en fonction de W -Lambert basée sur la série infinie donnée 

par l’équation (3.4). 

         En utilisant trois termes de l’équation (3.4) pour la solution des équations (3.21) et 

(3.23), les erreurs maximales engendrées sont inferieures à 0.0072 % et 0.024 %  

respectivement. 

 

 

 

Conclusion 

 

       L’objectif de ce chapitre a été de développer une solution directe pour la 

résolution du problème de calcul du diamètre en utilisant l’équation de Colebrook et 

de Darcy-Weisbach.  

       La méthode est basée sur l’application de la fonction W-Lambert sur l’équation 

gouvernante du diamètre. 

      Les solutions sont sous la forme d’une série infinie pour les régimes rugueux et 

lisse et une combinaison entre les deux est dérivée pour la région de transition. 

      La solution présentée a plus d’exactitude que les solutions existantes dans la 

littérature. 
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CHAPITRE IV 

DETERMINATION DES PROFONDEURS NORMALES ET 

CRITIQUES 

 

IV. 1. Introduction 

 

         Le présent chapitre est consacré à la détermination des profondeurs normales et critiques 

lesquelles sont implicites dans leurs équations gouvernantes. 

        Les équations de résistance à l’écoulement, la loi logarithmique et la formule Darcy-

Weisbach, ont été converties à des équations équivalentes implicites par rapport a la 

profondeur normale adimensionnelle. L’application du théorème de Lagrange à ces dernier a 

permet la résolution du problème de détermination de la profondeur normale. 

       L’avantage de cette nouvelle application du théorème de Lagrange dans le présent 

chapitre est de pouvoir trouver des solutions directes avec hautes exactitudes pour la 

détermination de la profondeur normale. 

      Les solutions développées sont comparées avec des résultats expérimentaux et des  

exemples d’application sont présentés pour illustration. 

 

 

IV. 2. Problème de Détermination de  la Profondeur Normale 

 

        La relation du débit (stage-discharge) de l’écoulement uniforme est déduite par la 

combinaison de la loi logarithmique de résistance avec la formule de Darcy-Weisbach et les 

éléments géométriques de chaque type de canaux. Ces équations sont implicites par rapport 

aux profondeurs normales. 

        Le problème du calcul de la profondeur normale est résolu par l’application du théorème 

de Lagrange sur différents types de conduite et canaux à surface libre. 
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IV. 2.1 Canal Triangulaire 

 

La relation du débit de l’écoulement uniforme pour le canal triangulaire est déduite par la 

combinaison de la loi logarithmique (Eq. 1.31) de résistance avec la formule de Darcy-

Weisbach et les éléments géométriques du canal triangulaire comme suit: 
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(4.1) 

 

ou yn = profondeur normale et m= ctg de l’angle d’inclinaison du canal. 

L’équation (4.1) est implicite par rapport a yn et sa résolution a recours aux méthodes 

itératives. 

Utilisant les groupes non dimensionnels suivants 
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(4.4) 

 

L’équation (4.1) est convertie à la forme non-dimensionnelle suivante:
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(3.5) 

 

          Pour le régime rugueux 0*  , l’Eq. (4.5) est simplifier a 
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En appliquant le théorème de Lagrange avec    f , l’Eq. (4.6) donne 
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L’équation (4.8) est réduite a 
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En utilisant 3 termes de l’équation (4.9), l’erreur maximale engendrée est inferieure à 0.001%, 

dans les gammes 318857.0228547.0 *  ny et
4*7 10971.710571    . 

 

            Pour le régime lisse 0*  , l’Eq. (4.5) est simplifier a 
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En appliquant le théorème de Lagrange avec    f , l’Eq. (4.10) donne 
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L’équation (4.12) est réduite a 
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En utilisant trois termes de l’équation (4.13), l’erreur maximale engendrée est inferieure a 

0.005%, dans les gammes 3463.02366.0 *  ny et 
5*8 1019.91038.5    . 

 

L’équation (4.5) est réécrite 
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En appliquant le théorème de Lagrange avec    f , l’Eq. (4.14) est résolue 
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L’équation (4.15) est résolue 
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Ou 
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
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m
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              En utilisant 2 termes de l’équation (4.16) l’erreur maximale engendrée est inferieure 

à 0.65%. La distribution d’erreur de
*

ny pour différents valeurs de ε/Rh est tracée dans la 

Figure.4.1 pour 350316.0237872.0 *  ny , 
5*8 108592.871095092.5     

et
5*8 10909.91109931.3    . Comme notée, l’erreur maximale est inferieure à 

0.65%. L’erreur augmente pour les valeurs élevées de  ε/Rh et la meilleur précision est pour 

ε/Rh =10
-4

 comme montré dans figure suivante. 
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Figure. 4.1. Pourcentage d’erreur utilisant les équations (4.16) 

   

 

IV. 2.2. Canal Rectangulaire 

 

IV. 2.2.1. Équation de Manning 

 

Les équations régressées sont plus exactes que ceux tronqués, prenant quatre termes des 

équations (1.97) et (1.98) de Swamee et Rathie (2004) et régressant (Srivastava 2007) on 

trouve les équations suivantes 

 

122.8505.6208.199879.0

1434.2866.12098.16001.0

bbbb NNNN
                                                                    (4.18) 

 

472.37695.2035.297344.0

1 00193.001997.0078234.059773.0

bbbb NNNN
                                                     (4.19) 
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Les erreurs des équations (4.18) et (4.19) sont présentées graphiquement dans la figure. 4.2 et 

comparées avec  les équations (1.97) et (1.98) tronquées pour quatre termes, la figure. 4.2 

indique que les équations (3.52) et (3.53) sont plus exactes. 

 

 

Figure. 4.2. Pourcentage d’erreur utilisant les équations (4.18) et (4.19) et les équations 

(1.97) et (1.98) tronquées pour quatre termes. Ligne continue __  équations (4.18) et (4.19); 

ligne pointillée - - - les équations (1.97) et (1.98) 

 

L’équation (4.18) est valable pour 4496.10001.0  correspond a 

749485.010154.2 7  

bN , et l’équation (4.19) est valable pour 

34496.1  correspond à 711536.1749485.0  bN . 

Les équations (4.18) et (4.19)  engendrent une erreur maximale inférieure à 0.034 % et sont 

plus exactes aussi que l’équation (1.106) de Srivastava (2006), et que l’équation (1.108) de 

Vatankhak et al. (2011 et 2015). 
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IV. 2.2.2. Équation de Chézy 

 

L’équation gouvernante est déduite par la combinaison de la formule de Chézy et les éléments 

géométriques de la section du canal rectangulaire comme suivant 

 

  2/1

2/3
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5 12 

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

SbC

Q
Gb                                                                                     (4.20)   

    

ou η=yn/b. yn= profondeur normale et b= largeur du canal.        

    

L’équation (4.20) peut être écrite sous la forme suivante:
 

 

  3/13/2 21   bG

                                                                                                      

(4.21) 

 

En appliquant le théorème de Lagrange avec    f , l’Eq. (4.21) est résolue 
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L’équation (4.22) peut être réécrite: 
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L’équation (4.23) est réduite a 
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 (4.24)

 

 

En développant l’Eq. (4.24), η est donnée comme suit 
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(4.25)

 
 

              En comparant les valeurs exactes de l’Eq. (4.20) par la solution explicite de l’Eq. 

(4.25), (utilisant sept termes), l’erreur maximale de l’Eq. (4.25) est inferieur à 0.45%. 

L’équation (4.25) est valable pour 0≤η≤1.4496 correspondant à 9.999x10
-7

≤Gb≤0.8838. 

Pour Gb>0.8838, substituant  /1  , l’Eq. (3.20) est réécrite comme: 

 

  2/11 2
   bG                                                                                                           (4.26) 

 

En appliquant le théorème de Lagrange avec    f , l’Eq. (4.26) donne 
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L’équation (4.27) peut être réécrite: 
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L’équation (4.28) est réduite a 
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 (4.29)

 

En développant l’Eq. (4.27), η est donne comme suit 
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              En comparant les valeurs exactes de l’Eq. (3.26) par la solution explicite de l’Eq. 

(4.30), (utilisant cinq termes), l’erreur maximale de l’Eq. (4.30) est inferieur ou égale à 

2.25%. L’équation (4.30) est valable pour 1.4496 <η≤3 correspondant a 0.8838≤Gb≤1.9709. 

 

 

Exemple.4.1 : 

 

Calculer la profondeur normale d’un canal rectangulaire  à surface libre pour les 

données suivantes 

smQ /10 33  , smn 3/102.0   , 0002.00 S , et mB 45  . 

Utilisant l’équation (1.96) on trouve 0552012.0bN  , par conséquent  la profondeur 

normale peut être calculée par l’équation (3.39) ou 202.0 et myn 083.9  

 

 

IV. 2.3. Canal Rectangulaire Large 

 

La relation du débit de l’écoulement uniforme pour le canal rectangulaire large est déduite par 

la combinaison de la loi logarithmique (Thijsee 1949) de résistance avec la formule de Darcy-

Weisbach et les éléments géométriques du canal rectangulaire large comme suivant: 
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Ou yn est la profondeur normale et B est la largeur du canal. L’équation (4.31) est 

implicite par rapport à yn et sa résolution s recours aux méthodes itératives. 

Adoptant les groupes non-dimensionnels suivants 
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L’équation (4.31) peut être convertie sous la forme non-dimensionnelle suivante : 
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L’équation (4.35) est implicite par rapport a yn
*
, la résolution traditionnelle est la 

méthode d’essai et l’erreur. 

En appliquant le théorème de Lagrange, l’équation (4.35) est résolue comme suit  
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(4.38) 

 

L’expansion l’équation. (4.37), donne la valeur de yn
*
  comme suivant 
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La distribution des erreurs de l’équation (4.39) est tracée dans la figure suivante 
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Figure. 4.3. Pourcentage d’erreur utilisant l’équation (4.39) 

 

L’équation (4.39) est la formule directe du calcul de la profondeur normale pour le 

canal rectangulaire large. Selon la figure.4.3 l’erreur diminue par la diminution de la 

rugosité relative ε/Rh, et la meilleur exactitude est obtenue pour ε/Rh=10
-6

. L’erreur 

maximale engendrée (utilisant deux termes) est inferieure a 1.95% dans la 

gamme 1763.00874.0 *  ny ,  001763.010748.8 *8     et 001.010 *8   . 

Laquelle est plus efficace que l’équation de Swamee (1994) : 

 

  06.02.1*70213.0   

ny                      (4.40) 

 

L’équation (4.40) engendre selon la figure. 4.4 une erreur maximale supérieure à 8% 

par rapport aux valeurs exactes de l’équation (4.35). 
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Figure. 4.4. Pourcentage d’erreur utilisant l’équation (4.40). 

 

La comparaison entre les figures 4.3 et 4.4 montre que la solution proposée par 

l’équation (4.39) en utilisant le théorème de Lagrange est beaucoup plus exacte que la 

solution de Swamee (1994). 

 

 

IV.2.3.1 Validation par des Essais Expérimentaux 

 

La solution présentée par l’équation (4.39) est validée en utilisant les données expérimentales 

publiées par Di Cristo et .al. (2010) dans  le tableau suivant : 

 

 

: 
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N.Test 

 

 

 

 

     S0 

 

 

Q 

           (m
3
/s) 

 

 

 

       ε / Rh 

Prof. Normal, yn  

Exacte 
 

y
*
n 

           

 

yn
 

(m) 

yn
 

Eq. 

(6.16) 

 

Erreur 

(%) 

NR1 0.552 4.04 0.0013 0.04 0.04 0.245 0.128 

NR2 0.552 7.49 0.0038 0.064 0.0643 0.512 0.136 

NR3 0.552 8.30 0.0035 0.068 0.0683 0.499 0.135 

NR4 0.552 9.00 0.0036 0.072 0.0723 0.522 0.135 

NR5 0.602 13.26 0.0059 0.094 0.0947 0.748 0.140 

NR6 0.602 13.18 0.074 0.122 0.1256 2.952 0.183 

R1 0.602 1.98 0.0214 0.03 0.0302 0.997 0.159 

R2 0.602 1.98 0.1474 0.038 0.0392 3.358 0.202 

R3 0.602 3.13 0.0142 0.039 0.0393 0.873 0.152 

R4 0.603 4.00 0.0025 0.04 0.0401 0.343 0.133 

R5 0.602 3.16 0.1145 0.05 0.0515 3.080 0.194 

R6 0.148 5.44 0.0036 0.08 0.0803 0.452 0.135 

R7 0.148 3.00 0.0129 0.06 0.0604 0.814 0.151 

R8 0.148 10.38 0.0027 0.12 0.1205 0.460 0.132 

R9 0.046 3.90 0.0446 0.12 0.1221 1.798 0.172 

R10 0.04 0.18 0.2000 0.02 0.0205 2.601 0.213 

R11 0.133 0.95 0.1889 0.04 0.0414 3.500 0.210 

R12 0.203 1.31 0.1142 0.04 0.041 2.635 0.194 

R13 0.148 3.09 0.0104 0.06 0.0604 0.721 0.148 

R14 0.148 10.40 0.0073 0.13 0.1310 0.792 0.143 

R15 0.242 5.72 0.0165 0.08 0.0808 1.093 0.154 

R16 0.053 3.30 0.0362 0.10 0.0101 1.537 0.168 

R17 0.603 21.48 0.0023 0.12 0.1206 0.504 0.130 

R18 0.046 11.22 0.0183 0.22 0.2229 1.327 0.156 

 

Tableau.4.1. Validation par comparaison des donnes expérimentales avec les 

équations proposées. 

 

Le résultat montre que l’erreur engendrée lors de l’utilisation de l’équation de la 

profondeur normale est inferieure à 1.8% a l’exception des valeurs de yn
*
  indiquées 

en gras et qui dépassent les limites de l’équation (4.39). Cela confirme la validité des 

équations explicites proposées dans la présente étude. 
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IV. 2.4. Canal Naturel de Profile Cosinus 

 

La section géométrique du profile du canal naturel stable est défini par Henderson (1966) par 

la figure suivante 

 

               

                        Figure. 4.5. Géométrie du canal naturel (Henderson 1966). 

 

Où x et y sont les axes des consonnées horizontale et verticale respectivement,  est l’angle du 

lit latéral et  est l’angle d’inclinaison de la pente du canal, y0=yn=est la profondeur normale. 

Henderson (1966) a donné l’équation suivante pour la géométrie du canal naturel stable de 

profile cosinus : 
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cos                                                                                                         (4.41) 

 

Pour le canal naturel d’une section de profil cosinus, les propriétés géométriques sont 

obtenues par Henderson (1966) : 
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A                                                                                                               (4.42) 
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2 Ey
P n                                                                                                             (4.43) 

E
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h

cos
                                                                                                        (4.44) 

Où E est l’intégral elliptique complet défini par : 
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La relation du débit de l’écoulement uniforme pour le canal naturel de profile cosinus est 

déduite par la combinaison de la loi logarithmique (Eq. 1.31) de résistance avec la formule de 

Darcy-Weisbach et les éléments géométriques du canal naturel comme suivant: 
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L’équation (4.46) est implicite par rapport à yn et sa résolution a recours aux méthodes 

itératives. 

Utilisant les groupes de variables suivantes: 
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(4.49) 

 

En combinant avec la formule de Darcy Weisbach, l’équation (4.46) est convertie à la 

forme non-dimensionnelle suivante : 
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          Pour les canaux rugueux ν*=0, l’Eq. (4.50) est simplifier a  
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En appliquant le théorème de Lagrange, avec    f , l’Eq. (4.51) donne 
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L’équation (4.53) est réduite a 
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L’erreur maximale engendrée par l’utilisation de l’équation (4.54) (utilisant trois termes), est 

inferieure à 0.0005%, dans les gammes 2627.0181.0 *  ny et 01.010 *

6   . 

            Pour le régime lisse ε*=0, l’Eq. (4.50) est simplifier a 
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En appliquant le théorème de Lagrange, avec    f , l’Eq. (4.55) est convertie a 

 

 
   n

n

n

n

n

n

c
dc

d

n
c

y
ln

1

10ln

28.4

1
1

1

1
5

*






















 

                                                                   (4.57) 

 

L’équation (4.57) est résolue  
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L’erreur maximale engendrée de l’équation (4.58) (utilisant trois termes) est inferieure à 

0.0009%, dans les gammes 2524.01692.0 *  ny et
3

*

6 1010   . 

 

L’équation (4.50) peut être réécrite comme :  

 

 5/35/22/5

* ln
10ln

22
 


  dcyn

                                                                       (4.59) 

 

ou 

 

*

*

75.3

2




d                                                                                                                        (4.60) 

 

En appliquant le théorème de Lagrange, avec    f , l’Eq. (4.59) est résolue 

 
   n

n

n

n

n

n

cdc
dc

d

n
c

y

5/35/2

1

1

1
5

*

ln
1

10ln

28

1
















 









                                                   

(4.61) 

 

En développant l’équation. (4.61), la solution directe de
*

ny est obtenue 

 

 5/35/2

5

*

log28
1

cdcc
yn



 

            

 
  

















...
10ln

3226.1
1

5/25/1

5/35/4

cdc

cdc
                                                               (4.62)
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              En comparant les valeurs exactes de l’équation (4.50) avec celle de (4.62) dans les 

gammes 0.321051865≤yn*≤0.468742775, 10
-6

≤ε*≤10
-2

 et 10
-8

≤ν*≤10
-3

. L’erreur maximale 

engendrée en utilisant l’équation (4.62) (utilisant deux termes) est inferieur à 1.45%.  

Par régression de l’équation (4.62) on trouve : 

 

 5/35/2

5

*

log22
1

cdcc
yn



 

            

 
  
















5/25/1

5/35/4 32
45.11

cdc

cdc
                                                                         (4.63) 

 

          En comparant les valeurs exactes de l’équation (4.50) avec celle de (4.63) dans les 

gammes 0.321051865≤yn*≤0.468742775, 10
-6

≤ε*≤10
-2

 et 10
-8

≤ν*≤10
-3

, l’erreur maximale 

engendrée en utilisant l’équation (4.63) (utilisant deux termes) est inferieur à 0.44%. Selon la 

figure 4.6 l’erreur de yn* diminue par la diminution de la rugosité relative ε/Rh, et la meilleure 

prédiction de la profondeur normale est obtenue pour ε/Rh=10
-6

. 

 

Figure. 4.6. Pourcentage d’erreur utilisant l’équation (4.63). 
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Swamee et Cahar (2010) ont développés la formule suivante pour la profondeur normale: 

 

  04.0

** 731.0  ny                                                                                                      (4.64) 

 

Selon la figure.4.7, l’erreur maximale engendrée par l’utilisation de l’équation (4.64) dépasse 

les 3.25% dans les gammes d’application  0.321051865≤yn*≤0.468742775, 10
-6

≤ε*≤10
-2

 et 10
-

8
≤ν*≤10

-3
. 

Pour le régime rugueux, l’Eq. (4.64) se réduit a yn*=0.31ε*
0.04 

laquelle engendre une erreur 

maximale supérieur a 2.4% dans la gamme 2627.0181.0 *  ny et 01.010 *

6   . 

Pour le régime lisse, l’Eq. (4.64) se réduit a yn*=0.31(7ν*)
0.04 

laquelle engendre une erreur 

maximale supérieur a 5% dans la gamme 2524.01692.0 *  ny et
3

*

8 1010   . 

Les résultats obtenus pour la solution de profondeur normale utilisant le théorème de 

Lagrange pour les régimes rugueux, lisse et de transition entre eux (Eqs. 4.54, 4.58 et 4.64) 

sont plus exactes que l’équation (4.64) obtenue par Swamee et Cahar (2010). 

 

Figure. 4.7. Pourcentage d’erreur utilisant l’équation (4.64). 

 

La comparaison entre les figures 4.6 et 4.7 montre que la solution proposée par 

l’équation (4.63) en utilisant le théorème de Lagrange est beaucoup plus exacte que la 

solution de Swamee et Cahar (2010). 
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Exemple.4.2 : 

 

Calculer la profondeur normale d’un canal naturel pour les données suivantes (Swamee et 

Cahar 2010) : 

Q=200 m
3
/s, S0=10

-4
, ν=10

-6
 m

2
/s, ε=3mm et =30

0
. 

Selon l’équation (4.45), E=1.4675. Adoptant g=9.81 m/s
2
 , en utilisant les équations (4.48) et 

(4.49), ε*=1.7127x10
-4

 et ν*=4.3555x10
-7

 respectivement. La valeur exacte de yn* selon l’Eq. 

(4.47) est yn*=0.21405 et par conséquent yn=6.353 m. en calculant les valeurs de c et d depuis 

les équations (4.56) et (4.60), on trouve c=79.384 et d=148.302. En utilisant l’équation (4.63) 

pour le calcul direct de la profondeur normale on trouve yn*=0.2137 ou yn=6.342 m, l’erreur 

du calcul de la profondeur normale est 0.163%. En utilisant l’équation de Swamee et Cahar 

(2010) pour le calcul la profondeur normale on trouve : yn*=0.31 (ε*+7ν*)
0.04

=0.2192 ou 

yn=6.508 m, laquelle engendre une erreur de 2.447%.  

 

               Clairement, les équations développées dans la présente étude en utilisant le 

théorème de Lagrange sous forme de séries infinies rapidement convergentes, sont 

plus exactes que celle de Swamee et Cahar (2010) dans toutes les gammes 

d’applicabilité de l’équation de résistance a l’écoulement d’ASCE (1963). 

 

 

IV. 2.5. Canal Parabolique 

 

IV. 2.5.1. Équation de Manning 

 

L’équation gouvernante est déduite par la combinaison de la formule de Manning et les 

éléments géométriques de la section du canal parabolique (Sahtel 2016) comme suivant 

 

    3/2
22

3/5

3

0

3/8

1614ln1614125.0

3

2

















SB

Qn
N p                          (4.65) 

 

L’équation (4.65) peut être réécrite comme  

 



92 

 

    15/2
225/1

3/1

1614ln1614125.0
2

3
 








 pN                                (4.66) 

 

En appliquant le théorème de Lagrange avec    f , l’Eq. (4.66) donne 

 

 
   



 




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



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


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1 0

15/2
22

1

1

5/

3/

1614ln1614125.0
1

2

3

n x

n

n

n

n

p

n

xxxx
dx

d

n

N

     (4.67) 

 

En développant l’Eq. (4.67), on obtient η =0 et par conséquent, l’équation (4.67) ne donne 

pas de solution pour le calcul de la profondeur normale. 

Basant sur l’algorithme de Srivastava (2006), l’équation suivante est trouvée pour le calcul de 

la profondeur normale 

 

   09683.0856.00484.04044.023071.0 216.26086.06698.24037.11295.1 ppp NNN                       (4.68) 

 

L’équation (4.68) est valable pour 3001.0  correspond à 

6998.171008.5 14  

pN , avec une erreur maximale inférieure à 0.05 %, laquelle 

est plus exacte que l’équation (1.112). La distribution d’erreurs de l’équation (4.68) 

est tracée dans la figure suivante 

 

Figure. 4.8. Pourcentage d’erreur utilisant les équations (4.68). 
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L’équation (4.68) est plus simple que les équations (1.116) et (1.117) de Vatankhah 

(2013), et plus exacte que les équations (1.121) de Zhang et Wu (2014), et plus exacte 

aussi que les équations (1.122) de Li and Gao (2014) et que l’équation (1.123) de 

Vatankhah (2015). 

 

 

IV. 2.5.2. Équation de Chézy 

 

L’équation gouvernante est déduite par la combinaison de la formule de Chézy et les éléments 

géométriques de la section du canal parabolique comme suivant 

 

    2/1
22

2/3

3

0

5
1614ln1614125.0

3

2

















SBC

Q
M p                          (4.69) 

 

L’équation (4.69) peut être écrite comme  

 

    9/1
229/2

3/1

1614ln1614125.0
2

3
 








 pM                                (4.70) 

 

En appliquant le théorème de Lagrange avec    f , l’Eq. (4.70) donne 

 

 
   
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 




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



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1 0
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1

1

9/2
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1614ln1614125.0
1

2

3

n x

n

n

n

n

p

n

xxxx
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d

n

M

      (4.71) 

 

En développant l’Eq. (4.71), on obtient η =0 et par conséquent, l’équation (4.71) ne donne 

pas de solution pour le calcul de la profondeur normale. 

L’équation suivante est trouvée pour le calcul de la profondeur normale 

 

   07284.085735.01428.05827.024995.0 3945.24712.047.21762.11494.1  ppp MMM       (4.72) 
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L’équation (4.72) est valable pour 3001.0  correspond 

à 7743.171044.5 13  

pM , avec une erreur maximale inférieure à 0.05 %, laquelle 

est plus exacte que l’équation (1.112). La distribution d’erreurs de l’équation (4.72) 

est tracée dans la figure suivante 

 

 

Figure. 4.9. Pourcentage d’erreur utilisant les équations (4.72). 

 

 

 

Exemple. 4.3 : 

 

Calculer la profondeur normale d’un canal de forme parabolique  à surface libre pour 

les données suivantes 

smQ /50 3  , smn 3/101.0   , 0002.00 S , et 4.0k  . 

Utilisant l’équation (1.114) on trouve 07617077.0pN  , par conséquent  la 

profondeur normale peut être calculée par l’équation (4.68) ou 704.0 et 

myn 96.4  
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IV. 2.6. Conduite de Forme Circulaire 

 

IV. 2.6.1 Équation de Manning 

Pour n donné 

 

Utilisant la formule de Manning et les éléments géométriques de la conduite circulaire 

à surface libre, la figure. 4.10 montre les variations des quantités de débit et vitesse 

non dimensionnels DN et DV avec la profondeur normale, où DN  est calculée par 

l’équation (1.71). VD  est proportionnelle à 3/2

hR , Chow (1959) p. 134. 

 

0

3/2/ SDnVVD                                                                                                (4.73) 

 

La valeur maximale 45242087.0DV  a lieu aux profondeurs normales 0.8127, 

0.8128 et 0.8129 et la valeur maximale 335281967.0DN  a lieu à la profondeur 

normale 0.9382. 

Pour le coefficient de rugosité n considéré comme constant, la figure 4.10 montre que, 

quand la profondeur normale est supérieure à 0.9382D, le débit ND a deux différentes 

profondeurs pour le même débit, l’un au dessous et l’autre au dessus de la valeur 

0.9382D. C’est similaire pour la vitesse DV , si la profondeur normale est supérieure à 

0.8128 D, il est possible d’avoir aussi deux profondeurs pour la même vitesse, l’un au 

dessous et l’autre au dessus de la valeur 0.8128D.  

Chacun de ces points maximaux constitue horizontalement la ligne de projection des 

profondeurs alternatives observées quand la hauteur d’eau approche graduellement du 

sommet de la conduite en charge.  
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Figure. 4.10. Courbe des variations du débit et vitesse relatifs. Ligne continue __   DN  ;    

ligne  pointillée - - - DV . 

 

  Puisque le débit et les vitesses maximales n’ont pas lieu lorsque la conduite est 

pleine, cela signifie que la conduite n’écoule pas en pleine capacité quand elle 

maintienne un écoulement à surface libre dans un niveau uniforme libre d’obstacles.         

   L’équation gouvernante est déduite par la combinaison de la formule de Manning 

(considérons le coefficient de résistance n = constant) et les éléments géométriques de la 

section circulaire a surface libre comme suit 

 

       
   3/21

3/5
4

0

3/8
21cos

121221cos25.0














SD

Qn
ND                          (4.74) 

 

L’équation (4.74) peut être réécrite sous la forme : 

 

    

 








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14

21cos21cos4

2

1
15/215/3

DN
                                                 (4.75) 
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En appliquant le théorème de Lagrange, l’Eq. (4.75) est convertie a 

 
 
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n

n

n

n

xx

xxN

xd

d

n
          (4.76) 

 

En développant l’Eq. (4.76), la série suivante est obtenue: 
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

...1
5

0cos8
1

2

0cos0cos4

2

1
5/315/315/215/3

DD NN
      (4.77) 

 

      L’équation (4.77) diverge et ne donne aucune solution pour le calcul de la 

profondeur normale pour la conduite circulaire. 

L’équation approchée suivante est trouvée pour le calcul de la profondeur normale 

 

 4624.0332.237782.124836.0 288.717.27976.0

00265.1


 DDD NNN

DN                                              (4.78) 

 

L’équations (4.78) est valable pour 82.0005.0  correspond à 

311811.01004.1 5  

DN , avec une erreur maximale inférieure à 0.12 % laquelle 

est plus exacte que les équations (1.70) et (1.76) de Vatankhah et al (2011) , plus 

exacte aussi que l’équation (1.77) de Elhakeem et Sattar (2017), et que l’équation 

(1.76). 

Une autre équation approchée est trouvée pour le calcul de la profondeur normale 

 

  76.4
82926.48.6 023805.023.0

25.16626502.0






DD NN

ee                                                        (4.79) 

 

L’équations (4.79) est valable pour 82.005.0  correspond à 

20008.0001496.0  DN , avec une erreur maximale inférieure à 0.6 %. 

Pour   donné 

 

Utilisant la formule de Manning et la loi logarithmique de résistance, la profondeur 

normale maximale soit du débit ou de la vitesse dépends de la forme de la conduite, 

de la viscosité cinématique ν et la rugosité absolue ε.  

L’équation suivante est trouvée pour le calcul de la profondeur normale 
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152.9
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016.1
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061.3

max

6923.0
Q

Q

Q

Q

Q

Q

Q

Q
                                   (4.80) 

 

Où maxQ est calculé par l’équation (1.68). L’équation (4.80) est valable pour 

82.0005.0  correspond à 7139.0104.2
max

5 









 

Q

Q
, avec une erreur maximale 

inférieure à 0.18 % laquelle avec une gamme d’application plus large, est plus exacte que 

l’équation (1.72) de Swamee et Swamee (2008). 

Une autre équation approchée est trouvée pour le calcul de la profondeur normale 
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

Q

Q

Q
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ee                                   (4.81) 

 

L’équation (4.81) est valable pour 82.005.0  correspond à 

7139.0/00342.0 max  QQ , avec une erreur maximale inférieure à 0.62 % laquelle est 

plus exacte que l’équation (1.72) de Swamee et Swamee (2008). 

 

 

IV. 2.6.2. Équation de Chézy 

 

Pour C donné 

 

Utilisant la formule de Chézy et les éléments géométriques de la conduite circulaire à surface 

libre La figure.4.11 montre les variations des quantités de débit et vitesse non dimensionnels 

DM et CDV avec la profondeur normale, où DM est calculée par l’équation (1.74).  

CDV  est proportionnelle à 
2/1

hR . 

 

0/ DSCVVCD                                                                                                              (4.82) 

 



99 

 

La description du graphe est la même que celle de la figure.4.10, la valeur maximale 

55164156.0CDV  a lieu aux profondeurs normales 0.8128 et la valeur maximale 

41249681.0DM  a lieu à la profondeur normale 0.9497. 

 

 

Figure. 4.11. Courbe des variations du débit et vitesse relatifs. Ligne continue __   DM  ;    

ligne    pointillée - - - CDV . 

 

L’équation suivante est trouvée pour le calcul de la profondeur normale 

 

 5008.094.64523.1238.0 21.7302.28562.0

9673.0


 DDD MMM

DM                                                 (4.83) 

 

L’équation (4.83) est valable pour 82.0005.0  correspond à 

380203.01071.2 5  

DM , avec une erreur maximale inférieure à 0.08 % laquelle est 

plus exact que l’équation (1.73). 
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IV. 2.6.2.1 Profondeur Normale Utilisant la Sensitivité Hydraulique 

 

La sensitivité hydraulique pour une conduite circulaire est calculée par 

 

DD

h
MdM

d
S

/

/
                                                                                                     (4.84) 

 

Ou la profondeur normale peut être déduite par 

 









  D

D

h dM
M

S
exp                                                                                             (4.85) 

 

La sensitivité hydraulique est tracée graphiquement dans la figure suivante 

 

 

Figure 4.12. Variation de la sensitivity relative selon l’equation (4.84). 

 

Puisque Sh est une fonction de MD (figure.4.12), une formule approchée de Sh est 

obtenue comme suit  
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505.0607.049.192.165.48 234  DDDDh MMMMS                                      (4.86) 

 

L’équation (4.86) est applicable pour 94.00001.0  et 

41222.010088.1 8  

DM ou 95.73333.0  hS .  

Substituant l’équation (4.86) dans (4.85) et intégrant, on trouve l’expression suivante 

 

 cMMMMM DDDDD  ln505.0607.0745.064.5125.12exp 234                   (4.87) 

 

Où c est la constante de l’intégration, et par régression on trouve 712.3c . 

La régression de l’équation (4.87) donne la formule de la profondeur normale comme 

suit 

 

 0613.0ln511.00526.2483.24.341520exp 4833.0551.046.6183  DDDDD MMMMM     (4.88) 

 

L’erreur maximale de l’équation (4.88) est inférieure à 0.8 %, pour 

8.001.0  correspond a 3715013.000010829.0  DM . 

L’équation (4.83) est plus simple et plus exacte que l’équation (4.88) dans une gamme 

d’application plus large. 

 

Pour   donné 

 

L’équation suivante est trouvée pour le calcul de la profondeur normale en fonction de Q/Qmax 

 






































































5047.09.83962.003.2

max

46.19

max

47.1

max

36.5

max

6397.0
Q

Q

Q

Q

Q

Q

Q

Q
                   (4.89) 

 

Où maxQ est calculé par l’équation (1.68). L’équation (4.89) est valable pour 

82.0005.0  correspond à 92201.0/1058.6 max

5   QQ , avec une erreur 

maximale inférieure à 0.8 %. 

Il est important de noter que la gamme d’application de l’équation (4.89) utilisant la formule 

de Chézy est plus importante que celle de l’équation (4.80) utilisant la formule de Manning en 

fonction de la même quantité max/ QQ . 
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Exemple.4.4 : 

 

Calculer la profondeur normale d’une conduite de forme circulaire  à surface libre 

pour les données suivantes 

smQ /2.0 3  , mm5.1  , 0003.00 S , sm /10 26 et mD 8.0  . 

Utilisant l’équation (1.69) on trouve smQ /2315.0 3

max   , par conséquent  la 

profondeur normale peut être calculé par l’équation (4.55) ou 77.0 et 

myn 615.0 . 

Utilisant l’équation (1.70) la vitesse maximale que cette conduite peut atteindre est 

calculée smV /4325.0max  . 

 

 

IV. 2.7. Conduites de Forme non Circulaire 

 

IV. 2.7. A. Tunnel de Forme Ovoïdale (Gill 1987) 

 

IV. 2.7. A.1 Éléments Géométriques 

 

Suivant la même méthode de description de la géométrie de Swamee et Swamee (2008) et 

Badri (2010), on trouve les éléments géométriques du tunnel ovoïdal de Gill (1987) : 

 

Pour 10/H  

 

       21241241cos
16

1
2

 H
A                                                              (4.90) 

 

 41cos5.0 1  HP                                                                                                     (4.91) 

 

  212  HT                                                                                                            (7.92) 

 

Pour 8/51.0   

 



103 

 


























 
 

80

17

8.08

3

80

15

7

85
sin

64

49
55063648.0 212 







HA             (4.93) 

 
















 
 

7

85
sin73591.625.0 1 

HP                                                                           (4.95) 

 























 5.0

8

10

8

3
2 HT                                                                                      (4.96) 

 

 

Pour 18/5   

 

      
















   125.058125.058

3

1
cos

64

9
58403.0 12HA            (4.97) 

 

  















  58

3

1
cos75.076787.2 1 HP                                                                     (4.98) 

 

    125.02HT                                                                                                (4.99) 
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IV. 2.7. A.2 Équation de Manning 

 

Pour n donné 

 

Utilisant la formule de Manning et les éléments géométriques de la conduite ovoïdale définie 

dans la section précédente, la figure. 4.13 montre les variations des quantités de débit et 

vitesse non dimensionnels DN et DV avec la profondeur normale, Où 0

3/2/ SHVnVD   , 

 0

3/8/ SHQnND  . DV   est proportionnelle à
3/2

hR . 

 

 

Figure. 4.13. Courbe des variations du débit et vitesse relatifs pour la section ovoïdale. Ligne 

continue __   DN  ;    ligne pointillée - - - DV . 

 

La description du graphe est la même de la figure.4.10, la valeur maximale de DN est 

22095725.0max DN  pour les profondeurs normales Hyn 9482.0 et Hyn 9483.0 . 

La valeur maximale 39846641.0max DV  a lieu aux profondeurs normales 0.8402 

L’équation suivante est trouvée pour le calcul de la profondeur normale 

 

 4586.08.49573.004086.0 285.4378.1596.0

1061.1


 DDD NNN

DN                                                    (4.100) 
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L’équations (4.100) est valable pour 82.0005.0  correspond à 

20008.0104.7 6  

DN , avec une erreur maximale inférieure à 0.63 % laquelle est plus 

exacte et simple que l’équation (1.131) de Bijankhan et Kouakzedah (2011). 

 

Pour   donné 

 

IV. 2.7. A.2 Variation des Vitesses et Débits 

 

Utilisant la formule de Darcy Weisbach et l’équation explicite du coefficient de frottement 

(2.19), on trouve les équations de la vitesse et le débit relatifs pour le tunnel ovoïdal comme 

suivant : 

 

















 1

8625.0
log2/22 **

0
c

cbPA
gHS

V

                                                     

(4.101) 

 

et  

















 1

8625.0
log2/22 *3*

0

2 c
cbPA

gHSH

Q

                                             

(4.102) 

 

En maximisant l’équation (4.102), la valeur du débit maximale maxQ apparaisse à la 

profondeur normale Hyn 9579.0 . 

Les figures suivantes représentent la variation du débit relatif en fonction du nombre de 

Reynolds pour deux différentes valeurs de la rugosité relative. 
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Figure. 4.14. Courbe des variations du débit relatif pour la section ovoïdale selon l’équation 

(4.102) pour 0/ hR . 

 

 

Figure. 4.15. Courbe des variations du débit relatif pour la section ovoïdale selon l’équation 

(4.102) pour 01.0/ hR . 
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Les débits maximaux ont été représentés graphiquement en fonction de la profondeur normale 

pour différentes valeurs du nombre de Reynolds et de la rugosité relative, à l’aide des 

éléments géométriques et l’équation explicite du coefficient de frottement (2.19). 

La figure. 4.14 montre que le débit varie en fonction du nombre de Reynolds pour la même 

rugosité relative 0/ hR  et la figure. 4.15 montre que le débit ne varie presque pas 

(valeurs superposées) en fonction du nombre de Reynolds pour la même rugosité relative 

01.0/ hR et varié légèrement entre deux valeurs de grande différence tel que 
410R et 

810R . 

L’équation suivante est trouvée pour le calcul de la profondeur normale 

 






































































465.034.895.145.0

max

3.15

max

1.4

max

962.0

max

6007.0
Q

Q

Q

Q

Q

Q

Q

Q
                         (4.103) 

 

L’équations (4.103) est valable pour 82.0005.0  correspond à 

9055.0/1034.3 max

5   QQ , avec une erreur maximale inférieure à 0.63 % 

Ou maxQ  est calculé depuis l’équation (4.102) pour Hyn 9579.0  par la formule suivante 

 
















0

3
0

5

max

899.1

8603.2
log586.1

SgHH
SgHQ


                                            (4.104) 

 

L’équation (4.104) est la formule du calcul du débit maximal pour le tunnel ovoïdale en 

fonction des paramètres de résistance ε et ν. 

En maximisant l’équation (4.101), la vitesse maximale apparaisse pour Hyn 8402.0 . 

Les figures suivantes représentent la variation de la vitesse relative en fonction du nombre de 

Reynolds pour deux différentes valeurs de la rugosité relative. 
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Figure. 4.16. Courbe des variations des vitesses relatives pour la section ovoïdale selon 

l’équation (4.101) pour 0/ hR . 

 

Figure. 4.17. Courbe des variations des vitesses relatives pour la section ovoïdale selon 

l’équation (4.101) pour 01.0/ hR . 
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Les vitesses maximales ont été représentées graphiquement en fonction de la profondeur 

normale pour différentes valeurs du nombre de Reynolds et de la rugosité relative, à l’aide des 

éléments géométriques et l’équation explicite du coefficient de frottement (2.19). 

La figure. 4.16 montre que la vitesse varie en fonction du nombre de Reynolds pour la même 

rugosité relative 0/ hR  et la figure. 4.17 montre que la vitesse ne varie presque pas 

(valeurs superposées) en fonction du nombre de Reynolds pour la même rugosité 

relative 01.0/ hR et varie légèrement entre deux valeurs de grande différence tel que 

410R et 
810R . 

La vitesse maximale peut être calculée à  partir de l’équation (4.101) pour Hyn 8402.0  

par la formule suivante 
















0

3
0max

752.1

0184.3
log837.2

SgHH
gHSV


                                               (4.105) 

 

L’équation (4.105) est la formule du calcul de la vitesse maximale pour le tunnel ovoïdale en 

fonction des paramètres de résistance ε et ν. 

 

 

IV. 2.7. A.3 Équation de Chézy 

 

Pour C donné 

 

Utilisant la formule de Manning et les éléments géométriques de la conduite ovoïdale définie 

dans la section précédente, la figure. 4.18 montre les variations des quantités de débit et 

vitesse non dimensionnels DN et DV avec la profondeur normale, Où 0

2/1/ SCHVM D   

,  0

2/5/ SCHQM D  . DV   est proportionnelle à
2/1

hR . 
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Figure. 4.18. Courbe des variations du débit et vitesse relatifs. Ligne continue __   DM  ;    

ligne pointillée - - - CDV . 

 

La description du graphe est la même que celle de la figure.4.10, la valeur maximale de 

DM est 280348371.0max DM ,  pour la profondeur  normale Hyn 9579.0 . 

L’équation suivante est trouvée pour le calcul de la profondeur normale 

 

 497.013.22819.0462.0 39.404.269.0

105.1


 DDD MMM

DM                                                 (4.106) 

 

L’équation (4.106) est valable pour 82.0005.0  correspond à 

25188.01091.1 5  

DM , avec une erreur maximale inférieure à 0.35 % 

 

Comparons les figures (4.10 et 4.13), on trouve que la conduite circulaire écoule un débit 

faible avec une vitesse moindre que celui écoulé par un tunnel ovoïdal  pour la même 

profondeur d’eau.  
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Pour   donné 

 

L’équation suivante est trouvée pour le calcul de la profondeur normale en fonction de Q/Qmax 

 






































































5027.059.7833.143.0

max

13.15

max

154.4

max

98.0

max

6194.0
Q

Q

Q

Q

Q

Q

Q

Q
                    (4.107) 

 

Où maxQ est calculé à partir de l’équation (4.104).  

L’équations (4.107) est valable pour 82.0005.0  correspond a 

8984.0/1082.6 max

5   QQ , avec une erreur maximale inférieure à 0.63 % 

 

Il est important de noter que la gamme d’application de l’équation (4.107) utilisant la formule 

de Manning est plus importante que celle de l’équation (4.103) utilisant la formule de Chézy 

en fonction de la même quantité max/ QQ . 

 

 

 

 

Exemple.4.5 : 

 

Calculer la profondeur normale d’un tunnel de forme ovoïdale  à surface libre pour les 

données suivantes (mêmes données de l’exemple.4.4) 

smQ /2.0 3  , mm5.1  , 0003.00 S , sm /10 26 et mD 8.0  (la largeur 

maximale du plan d’eau). mDH 06666.13/4   

Utilisant l’équation (4.104) on trouve smQ /3317.0 3

max   , par conséquent  la 

profondeur normale peut être calculée par l’équation (4.107) ou 62.0 et 

myn 66.0 . 

Utilisant l’équation (4.105) la vitesse maximale que cette conduite peut atteindre est 

calculée smV /48.0max   

La capacité d’évacuation du tunnel ovoïdal est plus grande que celle d’une conduite 

circulaire. 
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IV. 2.7. B. Tunnel de Forme Fer a Cheval Type I 

 

IV. 2.7. B.1 Éléments Géométriques 

 

Suivant la même méthode de description de la géométrie de Swamee et Swamee (2008) et 

Badri (2010), on trouve la géométrie du tunnel fer à cheval du type I comme suit 

 

Pour 064585442.0  

 






































 

3
127

3
5.0

3

2
1cos

4

9 12 



DA                                             (4.108)    

                  









 

3

2
1cos3 1 

DP                                                                                            (4.109)     

 

2

3

2
113 











DT                                                                                           (4.110) 

 

Pour  5.0064585442.0   

 

    















 
  


25.025.25.0

3

21
sin25.2454489739.1

212DA   (4.111)     

 
















 
 

3

21
sin376709.1 1 

DP                                                                        (4.112)     

 

 




  15.025.22

2
DT                                                                             (4.113) 

 

Pour  15.0   

 

         15.012cos25.0847173633.0 12DA                            (4.114)     
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  12cos337886327.3 1   DP                                                                     (4.115) 

 

   12DT                                                                                                           (4.116) 

 

 

IV. 2.7. B.2 Équation de Manning 

 

Pour n donné 

 

Utilisant la formule de Manning et les éléments géométriques de la conduite fer a chevale 

type I définie dans la section précédente, la figure. 4.19 montre les variations des quantités de 

débit et vitesse non dimensionnels DN et DV avec la profondeur normale, Où 

0

3/2/ SDVnVD   ,  0

3/8/ SDQnND  . DV   est proportionnel à
3/2

hR . 

 

 

Figure. 4.19. Courbe des variations du débit et vitesse relatifs pour la section fer a cheval 

type I. Ligne continue __   DN  ;    ligne pointillée - - - DV . 
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La description du graphe est la même de la figure 4.10, la valeur maximale de DN est 

36377136.0max DN  pour les profondeurs normales Dyn 9377.0 et Dyn 9378.0 . La 

valeur maximale de DV est 4532491.0max DV  pour les profondeurs normales 

Dyn 8121.0 et Dyn 8122.0 . 

L’équation suivante est trouvée pour le calcul de la profondeur normale du tunnel fer a 

chevale type I 

 

 395.0670633.1 27.386.686.0

492.0


 DDD NNN

DN                                                                   (4.117) 

 

L’équations (4.117) est valable pour 82.008.0  correspond à 

34037.000747.0  DN , avec une erreur maximale inférieure à 0.34 % laquelle est 

plus exacte que des équations (1.132), (1.133) et (1.134) de Li et al (2010) , et plus 

exacte que les équations (1.136) et (1.137) de Vtankhah et Easa (2011) et Bijankhan 

et al. (2012). 

 

Pour   donnée  

 

IV. 2.7. B.3. Variation des Vitesses et Débits 

 

Utilisant la formule de Darcy Weisbach et l’équation (2.19), on trouve 

 

















 1

8625.0
log2/22 **

0
c

cbPA
gDS

V

                                                     

(4.118) 

 

et  

















 1

8625.0
log2/22 *3*

0

2 c
cbPA

gDSD

Q

                                              

(4.119) 

 

En maximisant l’équation (4.119), la valeur du débit maximal maxQ apparait à la profondeur 

normale Dyn 9493.0 . 

Les figures suivantes représentent la variation des débits relative en fonction du nombre de 

Reynolds pour deux différentes valeurs de la rugosité relative. 
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Figure. 4.20. Courbe des variations du débit relatif pour la section fer a cheval type I selon   

l’équation (4.119) pour 0/ hR . 

 

 

Figure. 4.21. Courbe des variations du débit relatifs pour la section fer a cheval type I selon   

l’équation (4.119) pour 01.0/ hR . 



116 

 

 

Les débits maximaux ont été représentés graphiquement en fonction de la profondeur normale 

pour différentes valeurs du nombre de Reynolds et de la rugosité relative, à l’aide des 

éléments géométriques et l’équation explicite du coefficient de frottement  (2.19). 

La figure.4.20 montre que le débit varie en fonction du nombre de Reynolds pour la même 

rugosité relative 0/ hR  et la figure.4.21 montre que le débit  ne varie presque pas 

(valeurs superposées) en fonction du nombre de Reynolds pour la même rugosité relative 

01.0/ hR et varie légèrement entre deux valeurs de grande différence tel que 
410R et 

810R . 

 

L’équation suivante est trouvée pour le calcul de la profondeur normale en fonction de Q/Qmax 
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


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




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























45.097.479.20313.1

max

88.5

max

15.22

max

37.1

max

448.0
Q

Q

Q

Q

Q

Q

Q

Q
                         (4.120) 

 

L’équation (4.120) est valable pour 81.008.0  correspond à 

92609.0/02054.0 max  QQ , avec une erreur maximale inférieure à 0.61 % 

Où maxQ  est calculé depuis l’équation (4.119)  pour Dyn 9493.0  par la formule suivante 

 
















0

3
0

5

max

425.1

463.3
log529.2

SgDH
SgDQ


                                                (4.121) 

 

En maximisant l’équation (4.119), la vitesse maximale apparait pour Dyn 8121.0 et 

Dyn 8122.0 . 

L’équation (4.121) est la formule du calcul du débit maximal pour le tunnel de forme fer a 

cheval type I en fonction des paramètres de résistance ε et ν. 

En maximisant dans l’équation (4.118), la vitesse maximale apparaisse pour Hyn 8402.0 . 

Les figures suivantes représentent la variation de la vitesse relative en fonction du nombre de 

Reynolds pour deux différentes valeurs de la rugosité relative. 
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Figure. 4.22. Courbe des variations des vitesses relatives pour la section fer a cheval selon   

l’équation (4.118) pour 0/ hR . 

 

Figure. 4.23. Courbe des variations des vitesses relatives pour la section fer a cheval selon 

l’équation (4.118) pour 01.0/ hR . 
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Les vitesses maximales ont été représentées graphiquement en fonction de la profondeur 

normale pour différentes valeurs du nombre de Reynolds et de la rugosité relative, à l’aide des 

éléments géométriques et l’équation explicite du coefficient de frottement (3.15). 

La figure. 4.22 montre que la vitesse varie en fonction du nombre de Reynolds pour la même 

rugosité relative 0/ hR  et la figure. 4.23 montre que la vitesse  ne varie presque pas 

(valeurs superposées) en fonction du nombre de Reynolds pour la même rugosité 

relative 01.0/ hR et varie légèrement entre deux valeurs de grande différence tel que 

410R et 
810R . 

La vitesse maximale peut être calculée à partir de l’équation (4.18) pour Dyn 8121.0  par 

la formule suivante 

 
















0

3
0max

311.1

662.3
log125.3

SgDD
gDSV


                                                    (4.122) 

 

L’équation (4.122) est la formule du calcul de la vitesse maximale pour le tunnel ovoïdale en 

fonction des paramètres de résistance ε et ν. 

 

 

IV. 2.7. B.4 Équation de Chézy 

 

Pour C donné 

 

Utilisant la formule de Manning et les éléments géométriques de la conduite ovoïdale définie 

dans la section précédente, la figure. 4.24 montre les variations des quantités de débit et 

vitesse non dimensionnels DN et DV avec la profondeur normale, Où 0

2/1/ SCDVM D   , 

 0

2/5/ SCDQM D  . DV   est proportionnel à
2/1

hR . 
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Figure. 4.24. Courbe des variations du débit et de vitesse relatifs. Ligne continue __   DM  ;    

ligne pointillée - - - CDV . 

 

. 

La description du graphe est la même de la figure.4.10, la valeur maximale de DM est 

44705271.0max DM ,  pour la profondeur  normale Dyn 9493.0 . La valeur maximale de 

CDV est 55239878.0max CDV ,  pour les profondeurs  normales Dyn 8121.0  et 

Dyn 8122.0 . 

 

L’équation suivante est trouvée pour le calcul de la profondeur normale 

 

 4207.0854.426.916542.1 12.35.8869.0

4372.0


 DDD MMM

DM                                                (4.123) 

 

L’équation (4.123) est valable pour 82.008.0  correspond à 

414845.001209.0  DM , avec une erreur maximale inférieure à 0.2 % 
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Pour   donné 

 

L’équation suivante est trouvée pour le calcul de la profondeur normale en fonction de Q/Qmax 
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07.6

max

51.20
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517.1
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5151.0
Q

Q

Q

Q

Q

Q

Q

Q
                    (4.124) 

 

Où maxQ est calculé à partir de l’équation (4.121).  

L’équations (3.105) est valable pour 81.008.0  correspond a 

9184.0/02704.0 max  QQ , avec une erreur maximale inférieure à 0.67 % 

 

Il est important de noter que la gamme d’application de l’équation (3.101) utilisant la formule 

de Manning est plus importante que celle de l’équation (4.121) utilisant la formule de Chézy 

en fonction de la même quantité max/ QQ . 

 

Exemple.4.6 : 

 

Calculer la profondeur normale d’une conduite de forme fer à cheval  à surface libre 

pour les données suivantes (mêmes données de l’exemple.4.4) 

smQ /2.0 3  , mm5.1  , 0003.00 S , sm /10 26 et mD 8.0  (la largeur 

maximale du plan d’eau).  

Utilisant l’équation (4.121) on trouve smQ /2542.0 3

max   , par conséquent  la 

profondeur normale peut être calculée par l’équation (4.120) ou 69.0 et 

myn 553.0 . 

Utilisant l’équation (4.122) la vitesse maximale que cette conduite peut atteindre est 

calculée smV /434.0max   

On déduit que la capacité d’évacuation du tunnel ovoïdal est plus grande que celle d’une 

conduite circulaire et fer à cheval. 

 

 

 

 



121 

 

Exemple.4.7 : (Tunnel de Mirwapur, Uttar Pradesh, India) 

 

Gupta et al. (2012) dans leurs discussion ont présenté les données de ce tunnel de 

forme fer a cheval type II. Ces données seront utilisées pour le calcul de la profondeur 

normale pour un tunnel de forme fer a cheval type I. les données sont les suivantes 

smQ /46.46 3  , 001.00 S , sm /10 26 et mD 5 .  

Supposant que le tunnel est presque neuf et sa surface intérieure est construite en 

béton armé, la valeur de la rugosité absolue est estimée par mm5.1 . Utilisant 

l’équation (4.121) on trouve smQ /215.59 3

max   , par conséquent  la profondeur 

normale peut être calculée par l’équation (4.124) ou 69.0 et myn 45.3 , laquelle 

est proche de myn 489.3  celle d’un tunnel fer a cheval type II mesurée dans le 

tunnel de Mirwapur. Utilisant l’équation (4.122) la vitesse maximale du tunnel est 

calculée smV /944.2max  . 
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IV. 3. Problème de Détermination de  la Profondeur Critique 

IV. 3.1. Conduite Circulaire 

 

L’équation suivante est proposée pour la profondeur critique de la conduite circulaire 

 2495.0021.0122.0 272.084.0

949.0


 cc

cc

                                                                    (4.125) 

L’équation (4.125) est valable pour 97.001.0  c correspond à 383.11018.1 8  

c , 

avec une erreur maximale inférieure à 0.16 %. Laquelle est plus exacte que toutes les 

équations de (1.139) jusqu'à (1.147). 

Utilisant l’équation de Manning et considérons que l’écoulement est critique, on trouve 

 

3/2

2/16/1

h

c
R

DH
S                                                                                                               (4.126) 

Ou   cos/2/1

0

6/1 gnSDSc                                                                                    (4.127) 

 

La variation de Sc en fonction de la profondeur critique est tracée graphiquement dans la 

figure 4.25. 

 

Figure. 4.25. Régimes d’écoulements pour une conduite circulaire utilisant l’équation  

(4.126). 
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La Figure 4.25 représente les zones subcritique et supercritique de l’écoulement séparées par 

la pente critique Sc. 

La valeur minimale de cS apparait à la profondeur critique 2969.0c  correspond a 

5096559.1min cS . 

Utilisant l’équation (4.127) on trouve que 

 

4/1

24
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4

0

min

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


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








LLc

c

SS

SS

S

S
                                                                                                 (4.128) 

Où LS est la pente critique minimale appelée (limit slope), voir Swamee (2002). 

L’équation suivante est proposée pour LS  
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                                                               (4.129) 

 

Où le coefficient de frottement ASCE (1963) est calculé par la formule approchée  
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
                                                                                    (4.130) 

Pour une pente inférieure à LS  l’écoulement est subcritique sous conditions de l’écoulement 

uniforme. 

La formule suivante est proposée pour la profondeur critique 
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L’erreur maximale engendrée par l’utilisation de l’équation (4.131) est inférieure à 0.7 % 

pour 8.031.0  c  dans la gamme 3438.1000217.1
min


c

c

S

S
 

Il est important de noter que la gamme d’application de l’équation (4.125) utilisant la 

condition de criticité seule est plus importante que celle de l’équation (4.131) utilisant la 

formule de criticité et de Manning en fonction de différentes quantités. 

 

IV. 3.2. Tunnel de Forme Ovoïdal (Gill 1987) 

 

L’équation suivante est proposée pour la profondeur critique du tunnel ovoïdal 

 

 24208.0106.0256.0 2185.0775.0

9546.0


 cc

cc

                                                              (4.132) 

 

Où
52 / gHQc  . L’équation (4.132) est valable pour 97.001.0  c correspond à 

657.01087.5 9  

c , avec une erreur maximale inférieure à 0.4 %. 

 

 

IV. 3.3. Tunnel de Forme Fer à Cheval Type I 

 

L’équation suivante est proposée pour la profondeur critique du tunnel fer à cheval 

 

 2184.01625.0168.0 09.0307.0

944.0


 cc

cc

                                                                   (4.133) 

 

Où
52 / gDQc  . L’équation (4.133) est valable pour 85.008.0  c correspond à 

6475.00001521.0  c , avec une erreur maximale inférieure à 0.6 %. 
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Exemple.4.8 : 

 

Prenant les mêmes données de l’exemple. 4.4, calculer la profondeur critique d’une 

conduite circulaire. 

12443.0c , Utilisant l’équation (4.125) on trouve 337.0c  , la profondeur normale 

est supérieur a la profondeur critique  c , par conséquent le régime de l’écoulement est 

subcritique. 

 

 

Conclusion 

 

       L’objectif principal de ce chapitre est de développer des solutions explicites pour la 

détermination des profondeurs normales et critiques de l’écoulement uniforme. 

       Le théorème de Lagrange a été appliqué pour résoudre le problème de détermination de la 

profondeur normale des canaux triangulaire, rectangulaire, rectangulaire large et naturel de 

profile cosinus. Les résultats obtenus sont en forme de séries rapidement convergentes. 

       Les solutions développées sont plus exactes que les solutions existantes de Swamee 

(1994) et Swamee et Cahar (2010). 

       Pour le canal parabolique et les conduites circulaire et non-circulaire, l’application du 

théorème de Lagrange pour la résolution du paramètre de la profondeur normale diverge et 

des équations approchées sont proposées. 

       Les équations développées sont comparées avec des résultats expérimentaux et des 

exemples d’application sont présentés pour illustration. 

       La profondeur critique a été développée pour les conduites circulaire et non circulaires 

permettant la classification des régimes d’écoulements ; subcritique (si c  ), critique (si 

c  ) et supercritique (si c  ). 
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CHPITRE V 

CRITERE DE STABILITE DE L’ECOULEMENT 

 

V. 1. Introduction 

 

      Ce  chapitre présente le développement d’un nouveau critère pour l’identification de l’état 

de stabilité de l’écoulement uniforme. 

      La profondeur d’eau de l’écoulement est utilisée comme le paramètre de classification de 

l’écoulement. L’état de l’écoulement est classé selon les groupes de paramètres par rapport à 

la viscosité (nombre de Reynolds) et par rapport à la gravité (le nombre de Froude).  

     Les deux nombres sont utilisés dans le présent chapitre pour permettre la classification de 

la stabilité de l’écoulement en combinant le nombre de Vedernikov et la loi logarithmique de 

résistance à l’écoulement.  

     Utilisant le critère proposé, des équations explicites seront développées pour la prédiction 

du rapport d’aspect de la stabilité neutre en fonction des paramètres ν et ε comme paramètres 

de résistance, permettant l’identification directe de l’état de la stabilité en introduisant le 

concept de la pente minimale de la stabilité neutre. 

 

    Les solutions développées à partir du critère proposé sont comparées avec des résultats 

expérimentaux.     

 

V.2  Canal Rectangulaire 

 

La pente non dimensionnelle est calculée par 

 
6/12/1

3/26/1

AT

PB
S


                                                                                                                 (5.1) 

L’équation (5.1) est représentée graphiquement dans la figure. 5.1, la pente non 

dimensionnelle diminue avec l’accroissement du taux de remplissage jusqu'à la valeur 

minimale (unité) puis elle augmente par l’accroissement de la profondeur d’eau. 
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Figure. 5.1. Zones de stabilité pour le canal rectangulaire. 

 

La pente non dimensionnelle min/ SS peut être obtenue à partir de l’équation (1.170) comme 

suit  

4/1

2

min

4

min

2

0

4

0

min

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















vv SS

SS

S

S
                                                                                               (5.2) 

 

L’équation (5.2) représente le rapport de la pente du canal S0 par rapport à la pente d’énergie 

minimale de la stabilité neutre Svmin. 

Combinons la formule de Darcy Weisbach avec le nombre de Vedernikov 1nV , la pente 

d’énergie pour la stabilité neutre est 

f
T

P
Sv 2)(8

cos




                                                                                                                 (5.3) 

Sous condition de: Vn= 1,où 
P

Q
R

4
                                                                                  (5.4)       
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Une solution directe de l’équation (5.3) est impossible à cause de la forme implicite du 

coefficient de frottement. 

Utilisant les équations (5.3) et (2.20) on trouve 
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(5.5) 

On changeant le variable
2

vS , l’Eq. (5.5) est résolue aisément comme équation 

quadratique. Minimisant vS dans l’équation (5.5) la pente minimale minvS est trouvée 

Pour la section rectangulaire, minvS
 
apparait pour η=0.0556 ( 89444864.2min S ), pour 

laquelle l’équation (5.5) se réduit à 
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où  R = 3.6Q/Bν et BRh 050036.0  .          

 

Utilisant l’algorithme de Srivastava (2006) et régressant on trouve  
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(5.7)

 

où min/ SS est obtenu à partir des équations (5.2) et (5.6). l’erreur maximale de l’équation 

(5.7) est inférieure à 1 % pour 313.0   correspond à 05.1107.1
min


S

S
. 
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V.3 Comparaison avec des Données Expérimentales 

 

En utilisant les données expérimentales publiées par Cristo et .al. (2010) on trouve le tableau 

suivant : 

 

N. Test S0 

Q 

           

(m
3
/s) 

ε/Rh 

 

f 

 

yn
 
(m)

 

NR1 0.552 4.04 0.0017 0.0169 0.04 

NR2 0.552 7.49 0.0037 0.0202 0.064 

NR3 0.552 8.30 0.0034 0.0197 0.068 

NR4 0.552 9.00 0.0035 0.0199 0.072 

NR5 0.602 13.26 0.0055 0.0223 0.094 

NR6 0.602 13.18 0.0666 0.0494 0.122 

R1 0.602 1.98 0.0200 0.0324 0.03 

R2 0.602 1.98 0.1329 0.0661 0.038 

R3 0.602 3.13 0.0134 0.0286 0.039 

R4 0.603 4.00 0.0028 0.0189 0.04 

R5 0.602 3.16 0.1032 0.0591 0.05 

R6 0.148 5.44 0.0036 0.02 0.08 

R7 0.148 3.00 0.0122 0.0278 0.06 

R8 0.148 10.38 0.0027 0.0186 0.12 

R9 0.046 3.90 0.0404 0.041 0.12 

R10 0.04 0.18 0.1853 0.0775 0.02 

R11 0.133 0.95 0.1707 0.0743 0.04 

R12 0.203 1.31 0.1035 0.0592 0.04 

R13 0.148 3.09 0.0099 0.0262 0.06 

R14 0.148 10.40 0.0068 0.0235 0.13 

R15 0.242 5.72 0.0152 0.0297 0.08 

R16 0.053 3.30 0.0330 0.0381 0.10 

R17 0.603 21.48 0.0022 0.0177 0.12 

R18 0.046 11.22 0.0166 0.0305 0.22 

 

Tableau.5.1. Données expérimentales publié par Cristo et al. (2010). 

Les données du Tableau.5.1 sont tracées graphiquement dans la figure suivante : 
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Figure.5.2. Représentation graphique des données expérimentales selon Di Cristo et al. 

(2010) à l’aide des équations (5.6) et (5.7). 

La majorité des essais expérimentaux sont indiqués dans la zone instable, ce qui confirme la 

validité du critère proposé. Les points vides représentent les données considérées par le critère 

de Di Cristo et al. (2010) dans  la zone stable, ce qui explique que le nombre de Vedernikov 

surestime l’instabilité de l’écoulement pour les forte pentes.  

 

V.4. Canal Parabolique 

 

La pente non dimensionnelle pour un canal parabolique est calculée par 

6/12/1

3/23/1

AT

Pk
S





                                                                                                                (5.8) 

Où 
cos

2/1

0

3/1

gn

Sk
S



  
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L’équation (5.8) est représentée graphiquement dans la figure. 5.3, la pente non 

dimensionnelle diminue avec l’accroissement du taux de remplissage jusqu'à la valeur 

minimale (unité) puis elle augmente par l’accroissement de la profondeur d’eau. 

 

Figure. 5.3. Zones de stabilité pour le canal parabolique. 

 

Pour la section parabolique, minvS
 
apparaisse pour η=0.2451 ( 7377996.4min S ), pour 

laquelle l’équation (5.5) se réduit à 
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c

e

c
ccbSS                  (5.9) 

où  R = 14.283Q/Hν et HRh 03505.0  .            

L’équation suivante est propose pour la profondeur de stabilité neutre pour le canal 

parabolique 
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                                              (5.10)
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où min/ SS est obtenu a partir des équations (5.2) et (5.9). ). L’erreur maximale de l’équation 

(5.10) est inferieur a 1 % pour 332.0   ou 268.2015.1
min


S

S
. 

 

V.5.  Conduite Circulaire 

 

La pente non dimensionnelle pour une conduite circulaire est calculée par 

6/12/1

3/26/1

AT

PD
S


                                                                                                                (5.11) 

L’équation (5.11) est représentée graphiquement dans la figure. 5.4, la pente non 

dimensionnelle diminue avec l’accroissement du taux de remplissage jusqu'à la valeur 

minimale (unité) puis elle augmente par l’accroissement de la profondeur d’eau. la pente non 

dimensionnelle augmente rapidement quand la valeur de  devient plus que 0.7 jusqu'à la 

valeur maximale 81.0 . 

 

Figure. 5.4. Zones de stabilité pour la conduite circulaire. 
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Pour la section circulaire, minvS
 
apparait pour η=0.1844 ( 6837831.3min S ), pour laquelle 

l’équation (5.5) se réduit à  
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ccbSS                 (5.12) 

où  R = 4.506Q/Dν et DRh 112123.0  .        

L’équation suivante est proposée pour la profondeur de la stabilité neutre pour la 

conduite circulaire 
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où min/ SS est obtenu à partir des équations (5.2) et (5.12). ). L’erreur maximale de l’équation 

(5.13) est inférieure à 1 % pour 8.027.0  correspond à

 

783.1602.1
min


S

S
. 

 

V.6.  Canal Triangulaire 

 

La profondeur de la stabilité exacte est déduite comme 

2

2

26

11458 











m

mS
ys

                                                                                                    

(5.14)  

Où cos/2/1

0 gnSS  . 

Le coefficient de résistance n pourra être calculé par la formule (1.60), ou S est déduit 

et sy est calculée par l’équation (5.14). Avec cette dernière la valeur de n sera corrigée 

a partir de l’équation (1.100), puis on recalcule S et sy  par l’équation (5.14). 
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V.7.  Tunnel Ovoïdal (Gill 1987) 

 

La pente non dimensionnelle pour une conduite ovoïdale est calculer par 

6/12/1

3/26/1

AT

PH
S


                                                                                                                (5.15) 

L’équation (5.15) est représentée graphiquement dans la figure. 5.5, la pente non 

dimensionnelle diminue avec l’accroissement du taux de remplissage jusqu'à la valeur 

minimale (unité) puis elle augmente par l’accroissement de la profondeur d’eau. La pente non 

dimensionnelle augmente rapidement quand la valeur de  devient plus que 0.7 jusqu'à la 

valeur maximale 83.0 . 

 

Figure. 5.5. Zones de stabilité pour le tunnel ovoïdal (Gill 1987). 

 

Pour la section ovoïdale, minvS
 
apparait pour η=0.0921 ( 1343917.4min S ), pour laquelle 

l’équation (5.5) se réduit à  
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où  R = 9.0173Q/Hν et HRh 05600677.0  .        

L’équation suivante est propose pour la profondeur de stabilité neutre pour la section 

ovoïdale 
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où min/ SS est obtenu a partir des équations (5.2) et (5.16). ). L’erreur maximale de l’équation 

(5.17) est inferieur a 1 % pour 797.03.0  correspond a 05.52079.1
min


S

S
. 

 

V.8.  Tunnel de Forme Fer à Cheval Type I 

 

La pente non dimensionnelle pour une conduite fer a cheval est calculée par 

6/12/1

3/26/1

AT

PD
S


                                                                                                                (5.18) 

L’équation (5.18) est représentée graphiquement dans la figure. 5.6, la pente non 

dimensionnelle diminue avec l’accroissement du taux de remplissage, Le palier est due au 

changement rapide de la section du tunnel (frontière de la hauteur e) ou min/ SS se change 

rapidement de la valeur 1.38  jusqu'à la valeur minimale (unité) puis elle augmente par 

l’accroissement de la profondeur d’eau. La pente non dimensionnelle augmente rapidement 

quand la valeur de  devient plus que 0.7 jusqu'à la valeur maximale 81.0 . 
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Figure. 5.6. Zones de stabilité pour le tunnel de forme fer à cheval. 

 

Pour la section fer a cheval type I, minvS
 
apparait pour η=0.1066 ( 76061255.2min S ), pour 

laquelle l’équation (5.5) se réduit à  
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où  R = 4.507Q/Dν et DRh 07394634.0  .        

L’équation suivante est proposée pour la profondeur de stabilité neutre pour la section 

ovoïdale 
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où min/ SS est obtenu à partir des équations (5.2) et (5.16). ). L’erreur maximale de l’équation 

(5.17) est inférieure à 1 % pour 8.03.0  correspond a 83.111108.1
min


S

S
. 

 

Conclusion  

  

        Le critère de stabilité développé dans le présent chapitre est plus général et plus simple 

que celui d’Iwasa (1954) et permet d’identifier la zone de stabilité de l’écoulement sans tracé 

graphique pour chaque profondeur d’eau.  

        La méthode est développée par la combinaison du nombre de Vedernikov la loi 

logarithmique de résistance à l’écoulement.  

         Si le rapport d’aspect de la stabilité neutre  égale à la profondeur normale cela signifie 

que l’écoulement est neutre. À l’exception des petites hauteurs ( slopemin   ), l’écoulement 

est considéré stable si n   et devient instable si n  .  

        Si la topographie impose la pente du lit du canal, la stabilité de l’écoulement peut être 

atteinte soit par l’accroissement de la rugosité en changeant la surface des parois internes de 

la conduite soit en diminuant le diamètre ou la largeur du canal. 

        Par conséquent, la connaissance des limites de stabilité de l’écoulement développées 

dans ce chapitre sont nécessaires pour atteindre un écoulement stable pour les cas des vitesses 

typiquement supérieur à 3 m/s (Hager et Gisonni 2005) ou des pentes très élevées. 
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CONCLUSION GENERALE 

 

       La présente thèse a pour objectif de Développé des Solutions Explicites des Paramètres 

de l’Écoulement Uniforme Utilisant le Théorème de Lagrange et la Fonction W-

Lambert. 

       Les solutions développées pour la détermination des pertes de charge en utilisant le 

coefficient de résistance à l’écoulement de Colebrook, d’ASCE (1963) et de Thijsee (1949) 

qui sont basés sur la loi universelle de Prandtl von-Karman, ont été développées en utilisant le 

théorème de Lagrange. Les résultats sont en forme de séries infinies rapidement convergentes. 

       La solution développée pour la détermination des pertes de charge en utilisant deux 

termes a été comparée avec les solutions existantes les plus avancées. La comparaison montre 

que la solution développée est la plus rapide pour la détermination des pertes de charge 

pendant les simulations avec une précision largement suffisante pour l’usage pratique en 

ingénierie. 

      Les vitesses et débits maximaux des conduites non circulaires ont été déduites à partir et à 

l’aide du coefficient de frottement développé par l’application du théorème de Lagrange. 

     Des formules explicites pour la détermination du diamètre pour les régimes : rugueux, lisse 

et la région de transition ont été développés en utilisant la fonction W- Lambert.  

     Ces formules ont une grande exactitude et sont dépendantes du nombre de termes de la 

série utilisés. 

     Pour le problème de détermination de la profondeur normale, des solutions exactes ont été 

développées pour le canal triangulaire, rectangulaire large et le canal naturel dans les 

régimes : rugueux, lisse et de transition en appliquant le théorème de Lagrange, utilisant des 

groupes non dimensionnels,  le coefficient de résistance ASCE (1963), Thijsee (1949) et la 

formule de Darcy Weisbach. Cette nouvelle méthode est appliquée dans la présente thèse 

pour les canaux triangulaire, rectangulaire large et le canal naturel. 

    Pour le canal rectangulaire, utilisant la formule de Chézy, la profondeur normale a été 

développée sous forme de séries infinie en appliquant le théorème de Lagrange. L’utilisation 

de l’algorithme itératif de Srivastava (2006) a permis de développée des équations de haute 

exactitude pour le calcul de la profondeur normale d’un canal parabolique à partir des 

formules de Chézy et Manning ou leurs erreurs maximales ne dépassent pas les 0.05 %. 

    La profondeur normale de la conduite circulaire a été développée en fonction des débits 

relatifs DN et DM , lesquelles sont plus exacte et simple que toutes les profondeurs normales 

développées précédemment. 
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    Les courbes de variations des débits  et vitesses relatifs montrent leurs accroissements en 

fonction de la profondeur normale et puis leur diminution passant par un maximum, où dans 

cette dernière gamme on peut avoir deux profondeurs normales pour la même vitesse ou débit 

relatif. Ce phénomène est expliqué par l’instabilité de l’écoulement dans cette zone, c’est la 

raison pour laquelle que beaucoup d’auteurs ont adapté le dimensionnement des conduites 

circulaires et non circulaires dans la gamme 82.00  . 

    Des formules approchées sont proposées pour la profondeur normale utilisant la méthode 

de Swamee et Swamee (2008), l’erreur maximale de ces formules en fonction de la quantité 

max/ QQ sont inférieure à 0.18 % et 0.8 % utilisant les équations de Manning et Chézy 

respectivement, la gamme d’application de ces équations approchées utilisant la formule de 

Chézy est plus importante que celle des équations approchées utilisant la formule de Manning 

en fonction de la même quantité max/ QQ . 

    Les profondeurs normales des tunnels non circulaires ont été développées en fonction des 

débits relatifs DN et DM . La comparaison montre que pour la même profondeur normale les 

conduites non circulaires écoule un débit relatif plus important que celui d’une conduite 

circulaire, notamment le tunnel ovoïdal qui a plus de conditions d’auto curage des débits 

faibles, ou son diamètre vertical 3/4DH  . Les débits et vitesses maximales ont été 

représentés graphiquement en fonction de la profondeur normale pour différentes valeurs du 

nombre de Reynolds et de la rugosité relative, à l’aide des éléments géométriques développés 

dans la présente étude et la formule développée pour le coefficient de frottement ASCE 

(1963). Les débits maximaux des tunnels ovoïdal et fer à cheval apparaissent au profondeurs 

normales Hyn 9579.0 et Dyn 9493.0 , ce qui permet de calculer la capacité 

d’évacuation maximale de chaque tunnel. Les vitesses maximales des tunnels ovoïdale et fer a 

cheval apparaissent au profondeurs normales Hyn 8402.0 et Dyn 8122.0 , ce qu’il 

permet de prévenir le dépassement des vitesses limites. Les profondeurs normales suivant la 

méthode de Swamee et Swamee (2008) ont été développées en fonction de la quantité 

max/ QQ avec une erreur maximale inférieure à 0.65 %, la gamme d’application de ces 

équations approchées utilisant la formule de Manning est plus importante que celle des 

équations approchées utilisant la formule de Chézy en fonction de la même quantité max/ QQ . 

La profondeur critique a été développée pour les conduites circulaire et non circulaires 

permettant la classification des régimes d’écoulements ; subcritique ( c  ), critique 

( c  ) et supercritique ( c  ). La profondeur critique développée pour la conduite 

circulaire est la plus exacte parmi toutes les solutions disponibles, dans la gamme 

d’application 97.001.0  c . 
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     Un nouveau critère de l’identification de l’état de stabilité de l’écoulement a été développé 

en combinant le nombre de Vedernikov qui est une fonction du nombre de Froude et la loi 

logarithmique de résistance qui est une fonction du nombre Reynolds, de la forme de la 

conduite ou canal et de la rugosité des parois internes. Ce critère a permis le développement 

d’une seule formule pour la limite de la stabilité neutre qui distingue les états d’écoulements 

stable et instable pour chaque type de conduite ou canal. Cela permet l’identification directe 

de l’état de la stabilité contrairement au critère développé par Iwasa (1954) qui nécessite de 

tracer une courbe de la limite de stabilité pour chaque point donné. Si la topographie dicte 

(impose) la pente du lit du canal, la stabilité de l’écoulement peut être atteinte en utilisant le 

critère proposé par l’augmentation de la rugosité en changeant la surface (la matière) des 

parois internes de la conduite ou en diminuant soit le diamètre ou la largeur du canal. 

     Pour les problèmes de détermination de la perte des charges et la profondeur normale, des 

formules exactes ont été développées en appliquant le théorème de Lagrange. Une solution 

analytique est développée pour la résolution du problème de détermination du diamètre de la 

conduite en utilisant la fonction W-Lambert. Les solutions sont en forme de séries infinies 

rapidement convergentes d’une grande précision. 

      Par conséquent, la présente thèse est une contribution au Développement des Solutions 

Explicites des Paramètres de l’Écoulement Uniforme Utilisant le Théorème de Lagrange 

et la Fonction W-Lambert. 

     Espérons que cette contribution apporte des solutions analytiques utiles, et rationalise la 

conception des conduites et canaux. 
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NOTATIONS 

 

A = aire de la section mouillée (m²) 

a = constante (-) 

b = constante (-) 

B = largeur (m) 

c = constante (-) 

d = constante (-) 

h = constante (-) 

D = Diamètre ou largeur (m) 

e = 2.7182818284 (-) 

f = Coefficient de frottement (-) 

g = accélération de la gravitée (ms-²) 

h = constante (-) 

fh  = perte de charges (m) 

L = largeur (m) 

n  = Coefficient de Manning(
3/1sm ) 

P = périmètre mouillé (m)  

Q = débit (
13 sm )  

R = Nombre de Reynolds  (-) 

hR =Rayon hydraulique (m) 

0S = pente d’énergie (-) 

 t = Paramètre (-) 

V = Vitesse moyenne (
1ms ) 

nV  = Nombre de Vedernikov  (-) 

Γ  = la fonction gamma  (-) 

ε  = rugosité absolue (m) 

ν  =Viscosité cinématique (
1² sm ) 

   = fonction (-) 
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