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Convergence des galeries
dans les formations salifères
Mesures insitu
et interprétation

Cet article est une contribution à l'étude des structures
souterraines dans les milieux viscoplastiques, notamment
le sel gemme. Les principaux résultats obtenus pendant
quatre années, dans une galerie d'expérimentation aux
Mines de potasse d'Alsace, sont présentés. Ces mesures
portent sur la température, la convergence des
parements et le déplacement du massif. Une corrélation
nette entre la variation périodique de la température de
l'air et la convergence de la galerie est mise en évidence.
Les mesures du déplacement du massif pendant le
creusement de la galerie sont commentées. La
prépondérance du déplacement différé lors de la
première année par rapport aux années suivantes est
interprétée par le comportement thermomécanique du
massif salifère.
Un modèle analytique simple à géométrie cylindrique est
employé en vue d'interpréter les résultats. La loi de
Norton-Hoff comme loi de comportement est validée. Le
caractère adimensionnel du modèle permet de proposer
une méthodologie pour déterminer les caractéristiques
rhéologiques du matériau à partir des résultats in sifu.
Malgré sa simplicité, ce modèle traduit parfaitement les
principaux phénomènes caractéristiques observés lors de
l'essai.
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Closure of galleries in salt formations
Insifu measurements
and interpretation

This paper is a contribution to the study of underground
structures in viscopiastic media, specially salt rock. Basic results
obtained during four years in an experimental gallery belonging
to the < Mines de Potasse d'Alsace ) are presented. In sifu
measurements concern temperature, gallery closure, and rock
mass displacement. A clear correlation between periodic change
of air temperature and gallery closure is shown. Measurements
of rock mass displacement during gallery excavation are
commented. The fact that time dependent displacement
obtained during the first year is more important than that of the
following years is explained by thermomechanical behaviour of
rock salt.
A simple analytical model of cylindrical geometry is employed to
interpret the results. Norton-Hoff constitutive law is then
validated. Dimensionless feature of the model allows to suggest
a methodology for determination of rheological proprieties of
the materiai using rn sifu measurements. Despite its simplicity,
the model traduces perfectly the basic characteristic phenomena
observed during the experiment.
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E
lntroduction

Historiquement, les premières études sur les struc-
tures souterraines dans le sel ont été réalisées à l'occa-
sion de l'exploitation des mines de sel et de potasse. Le
comportement viscoplastique du sel a commencé d'être
pris en compte à partir des années 70 sur les cavités de
stockage d'hydrocarbures. Cependant, I'étude des
structures souterraines dans le sel a connu un dévelop-
pement très important durant la dernière décennie
grâce aux nombreux essais in situ réalisés en couches
ou en dômes de sel aux États-Unis (Projet Waste Isola-
tion Pilot Plant: WIPP à New Mexico), en RFA (mine de
Asse et site de stockage de Gorleben). Ces essais ont
été réalisés en vue d'étudier le stockage de déchets
radioactifs. En France, le premier essai in sifu dans le
sel a débuté en 1984, aux Mines de Potasse d'Alsace
(Ghoreychi, 1991).

L'essai thermomécanique CPPS, Champ Proche de
Puits de Stockage, est la deuxième expérience jn situ
réalisée en France dans une formation salifère. Cet
essai a été effectué quelques années après l'expérience
Dry Dutch Hole réalisée par nos collègues néerlandais
dans Ia mine de scl d'Asse et pratiquement en même
temps que l'expérimentation HAW (Highly Active
Waste), récemment achevée, également dans la mine
de Asse en RFA (GSF, 1995). L'essai, comme f indique
son nom, est destiné à l'étude du champ proche d'un
puits de stockage. Il s'inscrit donc dans le cadre des
études générales sur le stockage de déchets radioactifs
en milieu géologiques entreprises en France préalable-
ment au choix de laboratoires souterrains. Cependant,
cet essai comporte de nombreuses mesures expéri-
mentales visant à étudier la tenue mécanique des
ouwages souterrains (galeries et puits) et le comporte-
ment du massif encaissant ces ouvrages.

Nous relatons dans cet article les mesures effec-
tuées exclusivement dans Ia galerie d'expérimentation.
Les résultats seront interprétés d'un point de vue géo-
technique et thermomécanique. Nous nous efforçons à
mettre en relief les principaux phénomènes rencontrés
lors de l'essai rn sifu et à les interpréter par un modèle
volontairement simplifié.

-

Présentation de I'essai in situ
Après une présentation sommaire du site, de l'instru-

mentation et du déroulement chronologique de l'essai,
nous passerons en revue les mesures effectuées , et com-
menterons les résultats obtenus afin de dégager les prin-
cipaux phénomènes rencontrés lors de l'expérimentation.

VOIE JosD 51 52 Bure d'aérage

30m

iilÏÊ$*fr$$*iiifçÏim;iffiçf$*ÏiË$i Vue en plan de la galerie CPPS.
Plan view of CPPS gallery.

ffi
Site de l'essai

L'essai a eu lieu aux Mines de Potasse d'Alsace
(MDPA), où plusieurs mines de sel sont exploitées entre
500 m et 900 m de profondeur. Chaque mine est acces-
sible par plusieurs puits de production et d'aérage.
L'essai CPPS s'est déroulé dans la mine d'Amélie à
520m de profondeur, dans une couche de sel gemme
de 20 m d'épaisseur, où des bancs marno-anhydritiques
de faibles épaisseurs s'intercalent avec le sel gemme
très pur (plus de 95 "Â de NaCl). En raison de la stratifi-
cation à faible pendage et de la présence de nombreux
intercalaires marno-anhydritiques, toutes les galeries
ont été creusées en sections rectangulaires. L'aire de la
section est de 1.5m2 en moyenne.

La galerie CPPS a été creusée en remontant depuis
une voie préexistante (Jos D), avec une section rectan-
gulaire d'une hauteur de 3 m et d'une largeur de 4m
(Fig. 1). Le toit et le mur suivent le pendage des strates
de 7 "Â. La partie parallèle à la voie préexistante est de
30 m de longueur, tandis que la longueur totale de la
galerie est de 40 m. La distance entre les axes de la gale-
rie et de 1a voie Jos D est de B m, la largeur du massif
qui les sépare,le <Pilier> est de 4m. En adoptant la ter-
minologie des mineurs, les quatre parties du massif
avoisinant seront appelées : le mur, le pilier, le toit et le
bord ferme. Les côtés latéraux de la galerie seront
appelés : n les parements >.

Le toit a été boulonné pour des raisons de sécurité
du fait de la présence des intercalations marno-anhy-
dritiques sub-horizontales. Le soufflage du mur, phé-
nomène observé pendant les six premiers mois qui ont
suivi le creusement, a montré l'utilité de cette disposi-
tion. Précisons que le soufflage du mur a entraîné un
décollement d'un banc de sel gemme de 0,5 m d'épais-
seur, conduisant à une hauteur de galerie de 3,5 m. Le
creusement de la galerie expérimentale s'est terminé
par la réalisation d'un bure d'aérage, s'ouvrant sur la
voie Jos D. Ce bure a permis l'aérage de la galerie en
la reliant au réseau d'aérage de la mins cl'Anélie.

Bord
ferme

tr x,T

X: base exænsométrique

T: sonde de température

C: convergencemètre

9,35 m de profondeur

*ËfdË+iÊt{j.Ëii$$Ë.i+1;1fËHtjffi Schéma de certaines bases de mesures de
l'essai CPPS.
Scheme of a few bases of measurements of
CPPS gallery.
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Distance du front (m)

010æ30405060
Temps (heuræ)

ilgffii$pffj$fi$î+ffi,ffi.ffi Avancement du front de taille de la galerie
CPPS.
Advance of CPPS gallery face.

ffi
lnstrumentation

L'un des principaux objectifs de l'essai était I'étude
de Ia tenue de la galerie expérimentale et du comporte-
ment du massif encaissant. Dans ce but, des capteurs
de différentes natures (sondes de température, conver-
gencemètres, bases extensométriques) ont été installés
à de nombreux endroits (Fig.2).Les instruments de
mesure ont été spécialement conçus pour être particu-
lièrement précis et peu sensibles à Ia variation de la
température.

Afin de disposer d'instruments de mesure fiables et
précis (ne présentant pas de dérive sous température
ni dans Ie temps , et être suffisamment résistants à la
corrosion due au contact avec le sel), nous avons été
amenés au choix et à la conception des instruments sui-
vants:

- sondes platine à quatre fils (au lieu de thermocouples
classiques) permettant de ne pas faire intervenir la lon-
gueur des câbles électriques dans Ia mesure, précision
- 0,1 "C. Les sondes ont été couvertes d'une gaine pro-
tectrice de la corrosion dans le massif. Le nombre
important des sondes platine utilisées montre I'impor-
tance accordée à la mesure de température. Ceci est dû
au fait que le comportement du sel gemme est très
thermo-sensible ;

- capteurs de déplacement (précision d'un micromètre)
fondés sur le principe de la mesure du champ inductif à
partir du déplacement d'un noyau amagnétique au sein
de deux bobines. Les tiges d'extensométrie sont en
silice ayant un coefficient de dilatation très faible
(10-t'C-1). Ce choix a permis d'assurer que l'élongation
thermique ne dépasse pas l pm/"C pour une longueur
de tige de L0 m;

- utilisation de fils < Invar ) pour les convergencemètres
placés dans la galerie (coefficient de dilatation ther-
mique = 10-B"C-1 pour les températures inférieures à

40"c;

- utilisation du système de pilotage et d'acquisition de
données SELTICA" conçu spécialement pour les essais
in situ par B.Bazargan (Bazargan, 19BB).

Les capteurs et l'ensemble du système de mesures
ont fait I'objet de nombreuses vérifications avant leur

mise en place in situ. Le choix de l'emplacement des
capteurs a été guidé par les objectifs suivants :

- accéder, radialement, à des variations de la tempéra-
ture et du déplacement, et vérifier la dissSrmétrie éven-
tuelle de ces variations au toit, âu mur, dans le pilier et
au bord ferme de la galerie ainsi que dans l'axe de la
galerie et autour des puits destinés aux essais thermo-
mécaniques;

- disposer de bases de mesure les plus proches pos-
sibles des parois de la galerie. Dans la pratique, il a fallu
s'écarter de quelques décimètres de Ia paroi, du fait de
la déviation inévitable des axes de la galerie et des puits
par rapport aux directions définies dans le projet;

- disposer de bases de mesure suffisamment éloignées
des parois (points < fixes r). Un compromis consistait à
s'éloigner de 5,5 m dans le toit, le pilier et le bord ferme,
et de 9,5 m au mur, à l'interface entre les bancs de sel
gemme et les bancs marno-anhydritiques.

ffi
Chronologi e de I'essai

Les résultats présentés ci-après portent sur quatre
années successives (1 461jours, du 3 awil 1989 jusqu'au
2 awil 1993). L'instrumentation du site expérimental a
débuté par I'installation de deux tiges extensomé-
triques obliques, équipées chacune de quatre bases
extensométriques dans les sections 51 et 52, mises en
place depuis la voie Jos D. Le but de ces capteurs est de
mesurer le déplacement élastique instantané du massif
dû au creusement, ainsi que le déplacement dû au
fluage primaire du massif. Faute de courant disponible
lors du creusement, du fait de l'impératif de sécurité de
la mine (grisou), les mesures ont été effectuées manuel-
lement pendant le creusement.

Le creusement de Ia galerie, assuré par une
machine à attaque ponctuelle, a duré soixante heures
(du 3 avril 1989 à B heures jusqu'au 5 avril à 19 heures),
pour une longueur totale de 40 m. La figure 3 montre
l'avancement du creusement en fonction du temps.

l]ne fois le creusement achevé,Ie toit a été boulonné
avant qu'on installe les capteurs de mesure. La phase
préliminaire du suivi du comportement du massif, a
commencé quelques jours après pour durer six mois
environ, pendant lesquels le phénomène de soufflage
du mur a été observé. Alors, les travaux dits de rabas-
senage (dans le jargon minier) du mur ont ramené la
hauteur de la galerie à 3,5 m. Trois puits verticaux ont
été ensuite forés au mur de la galerie pour y installer
des sondes chauffantes. Le premier essai de chauffe a
commencé au jour 1,100. Son effet est manifeste sur la
plupart des courbes de mesure.

E
Principaux résultats

W
Creusement de la gal erie

L'extensométrie a été réalisée, comme nous l'avons
déjà précisé, même lors de I'excavation de la galerie au
moyen de deux extensomètres obliques, implantés à
partir de la voie d'accès Jos D, dans ce qui est devenu
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Déplacement (mm)

t= 18 heures Temps (heures)

a - Section 51

Déplacements du massif depuis le creusement de la galerie CPPS.
Rock mass displacement since the excavation of CPPS gallery.

b - Section 52

d=l .1

d=l .65

d=2.65

d=3.65 'x x x x

d: distance du parement (m)

Déplacement (mm)

Temps (heures)

d=0.70

d=1.20

d=2.20

d=3.20

d : distance au parement (m)

Tempéralure ('C)

1096 1461

Temps fiours)

Température ambiante de l'air de la
galerie CPPS.
Air temperature of CPPS gailery.

après l'excavation le pilier. Les figure s 4a et 4b mon-
trent respectivement le déplacement du massif dans les
sections 51 et 52, repérées sur la figure1,, pendant les
deux premières semaines qui ont suivi le creusement
de la galerie CPPS.

Nous remarquons que le déplacement du massif
dans la section 51, située à 9,5 m à l'entrée de la galerie,
commence à devenir perceptible au bout d'environ
18 heures, bien avant celui de 52, située à 22,5 m de
l'entrée de la galerie. Le déplacement de cette dernière
section commence à être significatif au bout de
40 heures. Ces deux instants correspondent à l'arrivée
du front de taille à ces sections (voir Fig. 4).Le déplace-
ment d'une section n'est perceptible qu'après l'arrivée
du front de taille à cette section. Ainsi, ces mesures cor-
respondent au déplacement élastique et au fluage pri-
maire du massif qui se stabilise au bout d'une semaine
environ. Les déplacements différés dus au fluage

Température ("C)

--€- d.0.03

-f- d-0.50

_-{_ d-l.3
_-f_ d.2.00

---O- &2.7

-_o_ d.3.7

--+d..1.7
<_ d.5.5

-----<)- d-9.35

d : distance à la paoi dl mlr de la gderie (m)

0 365 730 1 096 1 46103.04.89 Temps (ours)

iiïiiliiifiiliïiilfiiifiirii'ils.#*injliitii Température au mur de la galerie CPPS.
Roof temperature of CPPS gallery.

secondaire n'ont pas encore pu être détectés par les
capteurs.

ffi
Température

Rappelons que la température naturelle du massif à
la profondeur de la galerie est de 36'C. La figure 5 pré-
sente l'évolution de la température ambiante de l'air de
la galerie CPPS. on y reconnaît une allure périodique à
l'échelle de plusieurs anné€S : oscillation autour de
16"C avec un minimum de 7 "C en hiver 1993 et un
maximum de 26 oC pendant les étés.

Au sein d'une période d'un âD, on observe des
variations plus ou moins irrégulières mensuelles, heb-
domadaires voire même journalières. Ces variations se
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Température ('C)

30

25

20

15

10

Température (oC)

---€- d=0.03
__o_ d=0.50
__€l_ d=1.00

--# d=2.00

--O- d=5.5

--# d=9.35

d : distance au mur (m) de la chauffe

Temps (jours)

30

25

20

15

10

5

G0.03
G0.50
Gl.00
d=2.00
è5.50

----€-
--#
..+t-
*
----'€l-

d : distance au toit (m)

b - toit

Température ("C)

#d=O.03
----o- d=0.50
#l- d=1.00
#O=z.vv

---o- d=5.50

d : distance au parement (m)

d - bord ferme

1

Temps (jours)

Temps (jours)

61

03.04.89

a-mur

Température ("C)

-#d=0.03#d=0.50
4t_ d=1.00
td=2.00
-#d=5.50d : distance au parement (m)

30

25

20

15

10

30

25

20

15

10

5d 'gés 'zào

c- pilier

li:li:i:li:i:ilri:iiîi:i:ililiiiiiilli:ilffiilrfilÏi Température dans
Temperature in four

I

1 096 r dor
Temps (jours)

les quatre parties du massif.
parts of rock mass.

611096 1

manifestent même aux points les plus éloignés de la
paroi de la galerie, à une dizaine de mètres à l'intérieur
du massif (Fig. 6).Bien que les variations s'atténuent au
fur et à mesure que I'on s'éloigne de la paroi,Ia périodi-
cité de la température ambiante est encore bien visible
à 9,35 m de profondeur par des variations de faible
amplitude. Ce phénomène tient à la grande diffusivité
thermique du sel gemme (3.10-6 mz/s soit trois fois plus
importante que la moyenne des géomatériaux).

lJne comparaison entre la température de l'air et
celle de Ia paroi de la galerie montre que la continuité
de la température n'est pas assurée entre l'air et la paroi
de la galerie. Ce phénomène, caractéristique d'un
échange thermique par convection entre l'air et le mas-
sif, tient à I'aérage de la galerie. Il est à noter que la
vitesse de l'air n'est pas très élevée dans la galerie
CPPS. Une vitesse de ventilation d'air beaucoup plus
élevée (théoriquement infinie) conduirait à la continuité
de la température sur la paroi, tandis qu'une vitesse
nulle aboutirait à des écarts plus importants.

Concernant les différentes parties du massif, on
note, comme il est normal, que le pilier se distingue des
autres parties du fait de son exposition simultanée aux
aérages des deux galeries qui le délimitent (Fig.7).
Néanmoins, à quelques degrés près, le champ de tem-
pérature est identique aux quatre côtés du massif, à

condition toutefois d'exclure la période postérieure au
chauffage du puits flour 1100) qui affecte considérable-
ment le comportement du mur de la galerie.

ffi
Convergence de la galeTte

Du fait de sa facilité et de sa fiabilité, Ia mesure de
convergence est largement utilisée en géotechnique.
Cette mesure revêt un intérêt particulier dans le cas du
sel gemme, matériau qui ne possède en principe aucun
seuil de viscoplasticité. I1 s'ensuit que toute cavité non

7
REVUE FRANçAIsE or cÉorucHNreuE

N'80
3e trimesTre 1997



Convergence (mm) Température ("C) Convergence (mm) Temperature ("C)
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Section Sg
Section S4

--€- s3 v : section s3
----+- S4 V : Section 54
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ffi Convergence horizontale de la galerie
CPPS.
Horizontal closure of CPPS gallery.

soutenue creusée en milieu salifère se déforme jusqu'à
sa fermeture totale . La vitesse de convergence consti-
tue une donnée essentielle caractérisant la stabilité à
long terme de l'ouvrage. Une vitesse modérée (typi-
quement inférieure à 1% par an pour fixer les idées)
conduit rarement à des désordres mécaniques
(écaillage de la paroi, effondrement de l'ouwage), alors
qu'une vitesse élevée (plusieurs pour cent par an) abou-
tit souvent à une instabilité mécanique de l'ouvrage à
long terme.

Sur les figures B et 9 sont rapportées les conver-
gences, horizontales et verticales, mesurées durant
quatre ans dans deux sections, 53 et 54. Nous remar-
quons, dans toutes les bases de mesure, une certaine
stabilité de la vitesse de convergence. Au cours des
deux dernières années du suivi, la convergence est

Vitessc de convergence
(mm/jour)

Température ("C)

35

30

25

20

1s

10
120 1 50

Temps fiours)

ffiVitessedeconvergenceverticaledelasectionS3.
Vertical closure rate at section 53.

365
03.04.89 Temps (jours)

ffi Convergence verticale de la galerie CPPS.
Vertical closure of CPPS gallery.

d'environ L0 mm /an, soit 0,25 i/o par an en moyenne
(section de la galerie 3,5 m x 4 m). C'est une vitesse de
convergence relativement faible qui témoigne de la
bonne tenue mécanique de Ia galerie CPPS.

On remarque également un écart peu important
entre les déplacements horizontaux et verticaux. Cet
écart est Iié à l'anisotropie du champ de contraintes ini-
tiales régnant autour de la galerie (la galerie est creusée
dans une mine et non au sein d'un massif infini), à l'ani-
sotropie des terrains sédimentaires ainsi qu'à l'absence
d'homogénéité du champ de température autour de la
galerie. Il convient de noter une accélération de la
convergence verticale après le démarrage de la chauffe.
Ce phénomène est Iié au soulèvement du mur de la
galerie par suite de Ia dilatation thermique du sel.

Vitesse de convergence
(mm/jour)

Température ("C)
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Déplacement (mm)

d :dstem au mu (m)

d=9.35

d=l.0 

--_d=0.5'<æ

Temps fiours)

rffifÉTËl*fll ffilfl1çinn1 Déplacement relatif du mur par rapport à
la paroi de la galerie CPPS.
Relative displacement of the floor with respect
to the wall of CPPS gallery.

Mais le phénomène le plus significatif est la corréla-
tion entre la vitesse de la convergence et la température
ambiante (voir Fig. 10) : la convergence s'accélère en été
et s'estompe pratiquement en hiver. Mais, aucune
divergence de la paroi n'est cependant observée. Ce
phénomène montre combien le comportement méca-
nique du sel d'Amélie est sensible à la température.
Notons que la vitesse de convergence pendant l'été de
la première année est d'environ 0,1 mm/jour, tandis
qu'elle ne dépasse pas O,}4mmljour pendant la troi-
sième année. L'augmentation brusque de la vitesse de
convergence durant la quatrième année de l'essai est
due à l'essai de chauffage réalisé dans un forage au
mur.

La mesure de convergence fournit le déplacement
relatif de deux points sur les parements opposés, mais
ne permet pas, à elle seule, d'identifier l'origine du
déplacement prépondérante . C' est pourquoi ces
mesures ont été complétées par des mesures d'exten-
sométrie au sein du massif.

ffi
Extension du massif

L'extension du massif a été mesurée, après le creu-
sement, dans les quatre parties du massif encaissant la
section médiane 53 à différentes distances de la paroi.
Pour des raisons techniques, les points d'ancrage des
tiges extensométriques ont été placés à la paroi de la
galerie. Ainsi, chaque tige suit entièrement le déplace-
ment lJo de la paroi. De ce fait, les mesures brutes four-
nies par les bases extensométriques vi correspondent à
des déplacements relatifs par rapport à la paroi. La
détermination du déplacement de la paroi serait alors
indispensable pour connaître le déplacement réel du
massif. Une approximation simple consiste à négliger
le déplacement de la base la plus éloignée du mur de
la galerie. Cette hypothèse est d'autant plus vraisem-
blable que la dernière base se situe assez loin de la
paroi de la galerie.

Les courbes de la figure 11 correspondent au dépla-
cement de six bases d'une tige extensométrique située
au mur de la galerie. Ces déplacements étant comptés à
partir de la paroi, nous comprenons pourquoi les
valeurs sont d'autant plus grandes que la base consi-
dérée se trouve loin. Les courbes correspondant aux
distances de 9,35 m et 5,5 m coTncident presque parfai-
tement (hors la période de chauffe). Ce fait montre que
les déplacements de ces bases sont négligeables par
rapport à celui de la paroi. Ainsi, nous pouvons
confondre les déplacements de la paroi avec les valeurs
signalées par les bases les plus éloignées. Pour s'assu-
rer de la validité de cette supposition, il reste à vérifier
que la somme des déplacements des deux parois oppo-
sées correspond bien aux valeurs mesurées par les
convergencemètres.

Les figures 12a et 12d correspondent aux mesures
réalisées pendant les cinq premiers mois qui ont suivi
le creusement de la galerie. On s'aperçoit que le dépla-
cement immédiat du mur est prépondérant par rapport
aux déplacements des autres parois , ce qui s'explique
par le phénomène de soufflage du mur survenu sur le
site de l'essai. Les déplacements des bases situées dans
le pilier sont bien plus grands que ceux du toit et du
bord ferme ; ce qui est probablement dû à la concen-
tration de contraintes déviatoriques dans le pilier.

Les figures 13a à 13d présentent les mesures de
déplacements réalisées pendant Ies deux dernières
années de l'essai. Cette période commence après la
remise en état du mur de la galerie rendu nécessaire
par le décollement du premier banc. On remarque des
déplacements centimétriques cumulés pendant les
deux dernières années. Ces valeurs sont compatibles
avec la convergence et confirment la fiabilité de
l'ensemble des mesures de déplacements.

E
lnterprétation des mesu res

En nous limitant exclusivement à I'analyse du
champ de déplacement, nous allons interpréter les
résultats de l'essai rn situ par un modèle analytique sim-
plifié, celui d'une cavité cylindrique soumise à la tem-
pérature, dans un milieu viscoplastique de Norton-
Hoff.

Tenter d'interpréter les résultats de l'essai CPPS à
partir d'un modèle analytique simple est un pari diffi-
cile. En effet, le milieu est loin d'être homogène et iso-
trope, l'isotropie du champ de contraintes initiales n'est
pas assurée, la galerie se trouve à proximité des
ouvrages voisins, et sa section est rectangulaire. I1 est
donc évident qu'une modélisation fine ne peut être
effectuée que par un calcul numérique aux éléments
finis par exemple. Mais, nous choisissons volontaire-
ment la voie analy[ique en visant les deux objectifs sui-
vants :

- démontrer qu'en dépit de leurs complexités, certains
aspects du comportement des structures souterrains
(phénomènes, ordres de grandeurs...) peuvent être
compris et analysés plus facilement par des modèles
simples ;

- dégager de l'essai ln situ, des renseignements géné-
raux utiles à l'analyse des comportements thermomé-
caniques de tout ouvrage souterrain dans le sel.
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Déplacement (mm)
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D

a-mur

éplacement (mm)

d : distance au parement (m)

b- toit

Déplacement (mm)

d=0.0

d=0.5
d=1.0

d=2.O

60 90 120 150

Temps (jours)
c - pilier

Déplacement du massif durant les cinq premiers mois de l'essai.
Rock mass displacement during the first five months.

60 90 120 150

d - bord ferm" 
t.mps (jours)

d : distance au parement (m)

0

ffi
Constatations expéri menta les

L'analyse globale des courbes de convergence de la
galerie révèle quelques caractéristiques permettant
l'utilisation d'un modèle analytique simple (cavité cylin-
drique), objet du paragraphe 4.3. Les faits suivants sont
en particulier constatés :

1. Uniformité relative des deux convergences, verticale
et horizontale. Cette observation permet de simuler la
galerie, en première approximation, par une cavité
cylindrique de rayon égal à 2 m;
2. Stabilité de la convergence moyenne au cours des
dernières années de l'essai (0,25oÂ/an). La convergence
étant prépondérante pendant la première année. Cette
observation permet de justifier l'adoption de la loi de
Norton-Hoff, comme loi de comportement du sel étu-
dié. Cette loi est en mesure d'interpréter la légère dimi-
nution progressive de la vitesse de convergence rela-

tive aux mêmes périodes saisonnières, âu cours des dif-
férentes années. En effet, le calcul montre une diminu-
tion continue de la vitesse de convergence de la struc-
ture, même si la loi de comportement utilisée repose
sur le concept de fluage stationnaire, valable pour
l'essai de fluage réalisé au laboratoire;
3. Amplitude négligeable de la convergence due au
fluage primaire. Ce fait, mis en évidence par les exten-
somètres obliques mesurant le déplacement du massif
au creusement de la galerie, a déjà été commenté;
4. Sensibilité considérable à la température. La vitesse
de convergence, marquée par l'influence de la variation
de la température, er oscillant autour d'une moyenne
de 0,05 mm/jour, s'annule en hiver (Fig. B et 9).

Ce dernier phénomène n'est pas lié seulement à la
variation de la viscosité en fonction de la température.
En effet, l'évolution de la viscosité du sel gemme en
fonction de la température suit la loi d'Arrhénius
d'expression exponentielle décroissante. En prenant
une valeur typique de la constante d'activation de
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Déplacement (mm)

d : distance à la paroi du mur (m)

Temps fiours)

Déplacement (mm)

a-mur

1095 _temps
b- toit

(jou rs) 1461

Déplacement (mm)

d:distance au parement (m)

loes Temps
d - bord ferme

(jou rs) 1461

Déplacement du massif durant les deux dernières années de l'essai.
Rock mass displacement during the last two years of the test.

d : déplacement à la paroi du toit (m)

Déplacement (mm)

d:distance au parement (m)

d=1.0

d=2.O

1

c - pilier

d=0.0

=0.5
d=1.0

5 600 Kelvin pour la loi d'Arrhénius, une variation de
température de t 10'C conduirait à une modification
du coefficient de fluidité dans l'intervalle [0,5 à 2], soit
un rapport de 4 alors que la vitesse tn sifu varie dans
un rapport pratiquement infini. Nous verrons dans le
paragraphe suivant que cet ,écart important provient
réellement de la variation de la contrainte déviatorique
dans le massif. En effet, le déviateur g en paroi de la
galerie est composé de deux parties, d'origines méca-
nique et thermique :

g - 9... r+gTo f(t)rrr'L 
1 - v

\ étant l'amplitude de la variation de la température,
f(t) fonction qui tient compte des déformations visco-
plastiques. Ainsi, en hiver, des contraintes thermiques
négatives en valeur absolue (contraintes de traction liées
au r efroidrsse m e nt) vie nn e nt diminu e r c on si d é r ab Ie m e nt
Ie déviateur jusqu'à l'annuler. Ce phénomène, qui sera

illustré plus loin par un calcul thermomécanique, est à
l'origine de la diminution notable de la vitesse de
convergence pendant l'hiver.

Wffiffi
Hypothèses sim plificatrices

ilii$iiilii+iiiïliiit,iiiliitlr tiiilii:;+iii'iltr

Milieu

Le site de l'essai se trouve dans un banc de sel
gemme traversé par des lits marno-anhydritiques
d'épaisseur centimétrique. Le banc de sel s'étend sur
quelques mètres au toit et au mur de la galerie. Nous
proposons d'assimiler, d'une manière simplifiée,
l'ensemble des terrains encaissant la galerie CPPS à un
banc équivalent défini de la façon suivante:
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Etat initial

iilfÏE.liii$liiri##-ffiiï S chématisation
cylindrique.
Idealisation of the
geometry.

Etat sous chargement

du problème en géométrie

problem with cylindrical

a) continu (d'un point de vue de déplacement). C'est
une hypothèse valable, confirmée par les mesures
d'extensométrie (le seul décollement survenu étant le
soufflage du premier banc du mur, juste après le creu-
sement de la galerie);

b) isotrope (d'un point de vue de propriétés mé ca-
niques). Cette hypothèse, discutable dans tout terrain
sédimentaire , yà en général de pair avec une certaine
homogénéisation du massif ;

c) milieu salifère infini. Les mesures de déplacement
mettent en évidence que le comportement du massif
est déterminé par celui des bancs de sel gemme. Les
déplacements se poursuivent d'une manière plus ou
moins stationnaire, ce qui est dû au fluage du sel
gemme. En outre, I'épaisseur du banc de sel est d'envi-
ron trois fois la hauteur de la galerie.

;iiiliiiTiiiij!Èltiiii-;ïii.Irl:!Ïiii!'+jili!::Ïii#,ir:irrlirlii'::1'+:+'''nli
r:i:;:ii!:;:::!â:::itjil:i!$!:!:iiÈI:!iiiliiirii:i{' i:lii:!: i::: :::!::i :i :ii:l!r::l::

::ïiiiiiiiiiiiïi:'i'.'iiiiiiiiïi:iiliilliliii.,. :ii'i:""i :iii|i''.,,;iir:iiiii
iii,ililiiil+:11i{:liÏIl:i:iii:iiiil}r+Ï:Ïlili:jiil:ir",:::::ii:i:i:,rr,ï:lliiiil:

Contraintes naturel les

Étant unanimement admis que le sel est théorique-
ment dépourvu de tout seuil d'écoulement viscoplas-
tique, on ne peut pas admettre, à l'échelle géologique,
l'existence d'un déviateur de contraintes naturelles
dans un massif salifère homogène suffisamment
étendu. Cette situation peut être le cas d'un dôme de
sel, mais non nécessairement d'un gisement de sel en
couches stratifiées.

Par ailleurs, Ies valeurs des convergences mesurées
dans la galerie dans les direction verticale et horizon-
tale sont très proches (l'écart n'excède pas 10 %). C'est
pourquoi,, nous assimilons l'état de contraintes régnant
dans le massif avant le creusement de la galerie CPPS à
un champ isotrope. Ce champ correspond à une
contrainte moyenne résultant du poids du recouvre-
ment (environ 10 MPa à 500 m de profondeur).

Modèles analytiques

ffi.ffi,$$

Hypothèses et ëquations

Nous traitons le problème d'une structure cylin-
drique de longueur supposée infinie, et de rayons inté-

rieur et extérieur respectivement ro = 1 et r" = p. L'état
initial est caractérisé par un champ de contraintes iso-
trope oi = - ! , et par des déformations initiaies nulles

t 1- = 0). Le champ de température initiale est supposé
également uniforme (T, = T"). La structure subit un
chargement mécanique sous forme de contraintes
radiales o^ et o" imposées respectivement sur les parois
intérieure et eitérieure (Fig. 1a). Elle subit également
un chargement thermique caractérisé par une variation
de température T = T(r, t). La s5rmétrie géométrique de
la structure et des chargements, mécanique et ther-
mique, permet de représenter l'espace par Ia seule
variable radiale r. Le problème est alors axisymétrique
et en déformations planes.

Nous adoptons les hypothèses suivantes qui s'expri-
ment par les équations du cadre 1:

H1 : pettes perturbations;

}J2: partition des déformations : La déformation totale
en tout point de la structure est la somme de deux
déformations : élastique et anélastique;

IJ3: élasticité homogène, Iinéaire et isotrope: La défor-
mation élastique est liée au champ de contraintes
donné par ia loi de Hooke;
H4: isotropie thermique : Le coefficient de dilatation
thermique est un scalaire a.

Le problème comporte sept inconnues: Ie déplace-
ment radial u, trois composantes de contraintes : o., o,
et o,, et trois composantes de déformations anélas-
tiqués: efn, efln, et {n. Le système d'équations du cadre 1,

comprenant quatre équations, permet d'exprimer le
déplacement et les contraintes en fonction des défor-
mations anélastiques; E, v et cr étant Ie module d'élasti-
cité, le coefficient de Poisson et le coefficient de dilata-
tion thermique. Le choix de la loi de comportement
anélastique fournira les équations supplémentaires.

Le problème revient à résoudre un système de
quatre équations à quatre inconnues, les trois compo-
santes de déformations anélastiques étant considérées
comme paramètres (cadre 1). Les équations - solutions
du système sont classées dans Ie cadre 2. Les
démarches de résolution du système d'équations sont
détaillées dans (Kazan, 1994).

Loide comportement

En dehors de quelques lois, proposées dans le
temps, considérant Ia plasticité du sei (Hardy, 1959,
Serata, 1964), deux principales familles de loi, fondées
sur deux écoles de pensée parmi les plus répandues à
travers Ie monde, font l'objet de l'étude. La première
considère une stabilisation de la vitesse de déformation
viscoplastique au-delà d'une phase de fluage primaire
(ou transitoire). Cette famille, qui est connue sous Ie
nom de < Norton-Hoff > (Langer,1981; Wawersik,
1981), admet donc I'existence du fluage stationnaire
(établi). La deuxième famille considère en revanche une
diminution progressive de la vitesse de déformation et
traduit la rhéologie du sei par des lois appartenant à Ia
famille < Lemaître-Menzel-Schreiner > (Menzel et
Schreiner, 1977; Vouille et al., 1983; Lux et Heuser-
mann, 1983; Piper, 1989), caractérisée par l'écrouissage.
Toutefois, Ies deux lois s'accordent sur les traits princi-
paux du comportement thermomécanique àu sel
gemme et admettent que:
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Système d'équations
System of equations

',- ôu
E 

ar - o," -v(oe *o,)*E ei" +EcrT(r,t)+P(1- 2v) (a)

-llE 
* 

= og -v(o'. *6,) +E e8n +EcxT(r,t)+P(1,-2v) (b)

0=o,-v(o,*oe)+E e7" +EcrT(r,t)+P(1 -2v) (c)

g=ôf.+o.-oe (d)ârr

Equations - Solutions
Equations - So/utions

Définition des grandeurs adimensionnelles

- la viscosité du sel décroît rapidement avec la tempé-
rature. Elle s'exprime par la loi d'Arrhénius où T est la
température absolue et K la constante d'activation :

t=Aexp-5

- Ie seuil de viscoplasticité est nul, ce qui signifie que
toute modification non hydrostatique de I'état de
contrainte entraîne le fluage. Le comportement différé
dépend de la partie déviatorique du tenseur de
contraire (et non de la partie sphérieue);

- la déformation viscoplastique se produit à volume
constant.

Il existe , à l'heure actuelle, un nombre élevé
d'expressions mathématiques de loi de comportement

pour le sel. La plus simple et sans doute la plus répan-
due, est celle de Norton-Hoff sans fluage primaire. Les
paramètres sont obtenus par une minimisation, âu sens
des moindres carrés (Nadai, 1938), des données issues
de divers essais de fluage. Les lois ainsi exprimées sont
généralisées à trois dimensions en adoptant la règle de
normalité et en utilisant le critère de viscoplasticité de
Tresca :

'iï - T1(T).F" iL avec F = lo,ôo,;

o, et o,

n

n

contraintes principales extrêmes,

coefficient de fluidité,

coefficient de sensibilité à la contrainte.
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Abaqu e de convergence

Le développement semi-explicite du modèle analy-
tique a permis d'établir des abaques adimensionnels de
convergence en fonction du temps. La figure 15
englobe les courbes de convergence correspondant à
plusieurs valeurs de n pour une structure à tempéra-
ture ambiante. Cet abaque sera utilisé ultérieurement
pour la détermination des paramètres rhéologiques du
sel. Le temps réel est lié au temps adimensionnel par le
coefficient t défini par la relation suivante :

1-vz 1t=* .r, go=ZP
Eno s3-'

E : module d'élasticité; V : coefficient de Poisson; P :

pression lithostatique.

ffi
Choix des caractéristiques rhéologiques

Nous recherchons les caractéristiques rhéologiques
de la loi de Norton-Hoff à partir des mesures in sifu, de
sorte que la réponse du modèle puisse satisfaire les
conditions suivantes :

1. donner la même valeur de convergence que celle de
la galerie CPPS au bout de quatre années;

2. traduire, comme c'est le cas in situ, une convergence
prépondérante dans la première année par rapport aux
années suivantes. C'est le paramètre n qui joue le rôle
le plus important, du fait qu'on lui attribue une valeur
supérieure à 1, exprimant la non linéarité du comporte-
ment vis-à-vis de I'état de contraintes ;

3. Exprimer également une fluctuation semblable à celle
observée in sifu qui respecte celle due au changement
de la température. Ce sont le module d'élasticité et le
coefficient n à mettre en avant pour ce phénomène, le
premier affectant le déviateur d'origine thermique (voir
l'expression (1) ci-dessus) et le deuxième diminuant le
déviateur résiduel d'origine mécanique ;

Convergence Elgulr

100 1 000 1 0000

Temps adimensionnel

|ï$ii1$ff$51î;1i|ii$1Ëiï$il.ï fI Courbes de convergence adimensionnelle.
Curves of dimensionnless closure.

10

4. respecter les valeurs des paramèfres vraisemblables :

pression lithostatique P, variation du chargement ther-
mique (valeur mesurée), module d'élasticité et coeffi-
cient de dilatation thermique.

Nous procédons dans l'ordre aux opérations sui-
vantes :

1. on obtient la valeur moyenne de la convergence u/r
mesurée au bout de quatre ans, à différentes stations.
Elle est de l'ordre de 1,5.10-2;

2. on en déduit la convergence adimensionnelle E/go
u/r où 9^ = 2P est le déviateur de contrainte d'origine

t .uU
mécanique à la paroi (P fixé à 10 MPa, E est d'environ
15 000 MPa) ce qui revient à trois choix de convergence
adimensionnelle comprise entre 11 et 25 ;

3. en introduisant la valeur de la convergence adimen-
sionnelle dans l'abaque (Fig .15), on détermine cinq
valeurs des temps adimensionnels correspondant à dif-
férentes valeurs de n;
4.Ie temps adimensionnel étant lié au temps réel par le
coefficient de conversion r (Je coefficient de Poisson
étant fixé à 0,25), on en déduit toutes les cinq valeurs
du coefficient de fluidité.

Il en ressort que le choix des paramètres permettant
de retrouver la convergence mesurée au bout de quatre
ans n'est pas unique. En effet, plusieurs combinaisons
de paramètres sont possibles. Notre choix porte sur
une combinaison des paramètres qui traduit au mieux
l'allure concave de la convergence mesurée au début
de l'expérience rn sifu. Ce phénomène va en faveur du
choix de grandes valeurs de n. Une valeur de n com-
prise entre 4 et 5 nous semble plausible. Nous retenons
une valeur de n - 4,5 qui, compte tenu d'un module
d'Young de E - 15 GPa, revient à un coefficient de flui-
dité de n = 9,6 10-1{our.

Pour tenir compte de l'influence de la température,
un moyen approché consiste à introduire une fonction
sinusoTdale amortie, issue de l'ajustement des courbes
de température mesurées in situ. Cette fonction aura
pour période un âD; son amplitude sera décroissante
dans le massif avec un décalage caractéristique de la
diffusion thermique. L'expression exacte de la fonction

Convergence Elgo ulr

i1l$çiXffi|iiiffiiffuË,$ffiË Convergence de la salerie.
Closure of CPPS gallery.
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Convergence E/q ulr

lii|||||ii;1|||i||i|i;||;ii|pre*iiri*1tii1 Déplacement dans le massif.
Rock mass displacement.

qui pouruait être obtenue analytiquement (expression
complexe dépendant de fonctions de Bessel) ne pour-
rait pas être utilisée facilement dans un calcul thermo-
mécanique. C'est pourquoi nous prenons l'expression
empirique suivante (r et t sont le rayon et le temps res-
pectivement):

T(r,t)= f(r) s(t)= Th $-rrr3t)
I u,+3 ' 365

La fonction g(t) est une fonction sinusoïdale dont
l'amplitude est mesurée en paroi de la galerie, f(r) est
une fonction décroissante en fonction de la distance . La
figure 16 illustre l'évolution de la convergence de la
galerie ainsi obtenue, qui s'accorde bien avec celle
mesurée in sifu.

ffiW*
Dépla cement et contraintes dans le massif

La figure 17 montre le déplacement du massif en
trois points . L'écart entre les courbes calculées et mesu-
rées, obtenu vers la fin des mesures est du au chauf-
fage du puits. Quant au point situ é à 2 m de la paroi,
nous remarquons un déplacement réversible du point
profond. Ceci s'explique par le fait que les points pro-
fonds subissent un déplacement périodique dû au com-
portement thermoélastique prépondérant du massif
situé loin de la source de chaleur, en comparaison avec
le déplacement viscoplastique. On comprend ainsi l'ori-
gine des mouvements réversibles mis en évidence par
les mesures d'extensioh, réversibilité qui n'est pas
observée sur les mesures de convergence de la paroi.

La figure 18 montre l'état de contraintes en paroi du
massif. Nous remarquons une diminution des
contraintes orthoradiale o, et axiale oz pour atteindre
les états limites d'allure sinusoïdale sémblable à celle
de la température.

lJn autre phénomène important à souligner est
l'apparition des contraintes axiales o, de traction en
paroi de la galerie. Cette traction est faible, compte tenu
de l'amplitude de la variation de la température
ambiante, mais se rapproche de la résistance en trac-
tion du sel gemme (typiquement de 2 MPa). On
explique ainsi le risque d'une fissuration par refroidis-

Conclusion

Convergence Hgo ulr

0.9

0.7

0.5

0.3

0.1

730 1096 1 461

Temps (jours)

Champ de contraintes calculé en paroi de
la galerie.
Stress field calculated on the gallery wall.

sement pour des galeries situées à l'entrée d'air, phé-
nomène observé dans certaines mines et carrières sou-
terraines et également rencontré dans certaines gale-
ries aux MDPA.

E

Les résultats expérimentaux présentés ici consti-
tuent une contribution et une référence expérimentale
concernant le comportement des ouvrages souterrains
dans les milieux viscoplastiques du type sel gemme.

Les résultats de l'essai in situ réalisé mettent en évi-
dence avant tout combien le comportement mécanique
des évaporites est intimement lié à la température,
même si les ouvrages souterrains dans ces milieux sont
exposés seulement à une température ambiante dont la
fluctuation est habituellement négligée. on ne peut
souvent découpler les effets thermiques et mécaniques,
les contraintes thermiques résultant de la variation de
la température ambiante influant largement sur la
vitesse de déplacement du massif.

Par ailleurs, les mesures effectuées depuis le creu-
sement de la galerie expérimentale fournissent une
base de réflexion générale quant à l'utilisation des
méthodes classiques de dimensionnement des
ouvrages souterrains telles que la méthode de conver-
gence-confinement dont l'emploi est délicat dans le cas
des évaporites.

Les mesures thermiques, montrant l'homogénéité
radiale du champ de température, ont confirmé que le
sel gemme est un matériau continu et isotrope, d'un
point de vue des propriétés thermiques. Nous avons pu
constater qu e la zone affectée par les variations de la
température est ass ez étendue (supérieure à 5 rayons de
la galerie). Les mesures de déplacement ont montré
I'importance des effets différés par rapport aux effets à
court terme. Toutefois, il a été démontré que 1es dépla-
cements éIastiques ne doivent pas systématiquement
être considérés comme négligeables par rapport aux
déformations viscoplastiques, surtout dans les zones
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éloignées des parois des structures soumises à une
variation de température. Ainsi, supposer que les zones
lointaines ne bougent pas n'est pas une hypothèse wai-
semblable pour le se1, matériau sans seuil de viscoplas-
ticité. D'où l'intérêt d'a usculter /es ouwages en milieux
salifères dès leur creusement.

Nous avons montré qu'en dépit de la géométrie
complexe du site de l'essai, les principaux phénomènes
observés et les ordres de grandeurs mesurés peuvent
être analysés par la loi rhéologique simple de Norton-
Hoff, à partir d'un calcul analytique de cavité circulaire
en milieu isotrope et infini. Ce modèle simple a servi
comme base méthodologique pour déterminer les
caractéristiques rhéologiques du massif à partir des
données in sifu.
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LUNARDI
MiIan

Conception et exécution
des tunnels d'après l'analyse
des déformations contrôlées
dans les roches
et dans les sols
Présoutènement et préconfinement

Cet article a pour but d'illustrer d'une manière succincte
une approche innovante de conception et de construction
d'ouvrages souterrains. Elle est le résultat de plus de
vingt-cinq années de recherche scientifique menée sur
plus de 250 km de tunnels réalisés dans les conditions les
plus diverses de contrainte et de déformation. A l'appui
des succès nombreux et convaincants remportés sur le
terrain, cette approche s'impose à l'attention des
constructeurs.
On traite d'abord de l'évolution du concept de
présoutènement et de préconfinement de la cavité avant
d'analyser les limites des méthodes de conception et de
construction adoptées jusqu'ici, pour passer ensuite à la
définition des quatre conditions fondamentales
auxquelles doit obligatoirement répondre une approche
pour être vraiment et universellement valable.

The aim of this article is to briefly illustrate an innovative
approach to the design and construction of underground works.
The approach is the result of over twenty-five years of scientific
research conducted on more then 250 km of tunnel under
widely differing stress-strain conditions. The numerous and
convincing successes achieved in the field is naturally attracting
the attention of operators in the sector.
The article first discusses the evolution of the concept of
presupport and preconfinement of a cavity and then examines
the limits of design and construction methods employed until
now. A definition is then given of the four fundamental and
absolutely necessary requirements that must be satisfied if an
approach is to be genuinely considered as universally valid.

l.sl
IE
l=lu!
l.OllÉ

Presupport and preconfinement

It,luIro
lLrl+,lur
l-ot<
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E
Remarques

Il est bien connu ou'au cours de la réalisation d'un
tuirnel, les contraintes préexistantes dans le massif sont
déviées par l'ouverture de la cavité. Sur le contour se
créent des zones de surcontrainte au niveau des parois
de l'excavation. La canalisation du flux des contraintes
sur le contour de l'excavation est à l'origine de I'< effet
de voÛrte >, et c'est justement grâce à l'amorce de ce
phénomène qu'il est possible d'obtenir des espaces
vides dans le sous-sol et de garantir leur tenue et leur
durée.

L'cc effet de voûte > est fonction de l'importance des
états de contrainte et des caractéristiques de résistance
et de déformabilité du terrain (Fig. 1) I1 peut :

1) se produire à proximité du profil d'excavation ;

2) se produire loin du profil d'excavation ;

3) ou ne pas se produire du tout.
Le premier cas a lieu lorsque le terrain sur le

contour de la cavité supporte bien le flux des
contraintes déviées et répond élastiquement en termes
de résistance et de déformabilité.

Le second cas se produit lorsque le terrain sur le
contour de la cavité n'est pas en mesure de supporter
les contraintes déviées et répond de manière inélas-
tique en se plastifiant et la déformation est proportion-
nelle au volume de terrain impliqué par le phénomène
de plastification. Ce dernier - qui provoque par ailleurs
des augmentations de volume du terrain intéressé dans
la mesure où il se propage radicalement - rejette les
contraintes vers l'intérieur du massif tant que l'état de
contrainte de type triaxial est compatible avec les carac-
téristiques de résistance du terrain.

Dans cette situation, l'n effet de voûte > se forme loin
des parois de l'excavation et le terrain sur le contour,
désormais altéré, ne pourra collaborer à l'équilibre final
de la cavité que par sa résistance résiduelle et cela
donne lieu à des phénomènes de déformation très
importants (convergences, etc.).

Le troisième cas se produit lorsque le terrain sur le
contour de la cavité n'est absolument pas en mesure de
supporter les contralntes déviées, un champ de rupture
apparaît et l'écroulement de la cavité se produit.

Dans l'analyse de ces trois cas,

QUE :

- l'effet voûte par la voie naturelle
dans le premier cas ;

- dans le second cas, l'effet voûte ne se produit que si le
terrain est < aidé I par des interventions de stabilisa-
tion ;

- dans le troisième cas, l'effet de voûte ne peut pas se
produire par la voie naturelle, il devra l'êtr e par voie
artificielle au moyen d'interventions adéquates dans le
terrain même, avant d'excaver.

Le projeteur du tunnel, dont l'objectif premier est
d'étudier si l'effet de voûte peut s'amorcer au moment
de l'excavation et comment il le fera, devra - d'abord
vérifier si en aidant le terrain, il pourra ramener le
second et le troisième cas au premier - puis il devra
décider une fois pour toutes et sans équivoque s'il
concevra le projet selon Ia philosophie du soutèn ement
ou selon la philosophie du confinemenf de la cavité, ce
qui n'est autre au fond que la définition de l'aide que le

ii..ili'li'iliiiiiiliiii, lËriilïi..iiiiii.'ii L'<t effet de vofite > peut se produire : 1) à
proximité du profil d'excavation ; 2) loin
du profil d'excavation ; 3) ou ne pas se
produire du tout.
An a arch effect ) can be produced : 1) near the
profile of the excavation ; 2) lar from the profile
of the excavation ; 3) not at ail.

projeteur entend apporter au terrain pour le contrôle
de l'effet voûte.

Sr nous analysons ce que nous entendons par sou-
tenir et donc par présoutènement et ce que nous enten-
dons par confiner et donc par préconfinement, nous
comprenons immédiatement quelle est l'approche
conceptuelle la plus appropriée (Fig. 2).

Si le projeteur décide de maintenir l'excavation par
des interventions de soutènement, il devra être bien
conscient eue :

- soutenant le terrain, il accomplit une action passive ;

- il accepte la détente du massif et que sa réponse en
déformation évolue pratiquement d'une manière incon-
trôlée permettant à l'effet de voûte de s'éloigner irré-
médiablement du profil d'excavation ;

- ainsi faisant, il résout le problème de la stabilité de la
cavité qu'il entend obtenir dans Ie sous-sol, selon des
critères hérités de f ingénierie minière qui, ayant des
objectifs différents de l'ingénierie des tunnels, ne se
préoccupe naturellement pas de retenir le massif sur le
contour, de réduire le plus possible la réponse en
déformation afin de respecter le profil théorique de
l'excavation, de protéger l'intégrité géomécanique du

préliminai res

c

@

@

nous observerons

ne se produit que
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ffiWffiffi Soutenant le terrain, on accomplit une action passive, confinant le terrain, on produit une action active.
Supporting the ground constitutives a passive action, confinement of the ground produces an active action.

terrain et de garantir la tenue dans le temps de la cavité
projetée.

Si le projeteur décide en revanche de maintenir
l'excavation par des a interventions de confinement ), il
doit savoir eu€ :

- confinant le terrain, il produit une action active ;

- confinant le terrain, il contrôle la détente du massif et
la réponse en déformation qui s'eosuit ;

- conservant et améliorant les caractéristiques du ter-
rain, celui-ci peut collaborer efficacement à l'équilibre
final de la cavité, ce qui valorise le terrain en tant que
matériau de construction et assure la formation de
l'effet de voûte pas trop loin du profil d'excavation ;

- il ne pourra recourir à des < interventions de soutien >

qu'en cas d'urgence pour limiter les dommages consé-
cutifs à une erreur de conception ou de construction.

Il se dégage de ces considérations que, si un proje-
teur de tunnels veut concevoir et réaliser correctement
un ouwage souterrain, il ne doit prendre en consid éra-
tion que les a aides ) au terrain (interventions de conso-
lidation, etc.) qui produisent des effets de voûte, et n'a
donc d'autre choix que la < philosophie du confine-
ment >, effaçant de son vocabulaire le mot de < soute-
nir > et tous ses dérivés, tels que < soutènement > ou
rc présoutènement l.

Même le terme de ( présoutènement I - adopté
pour indiquer des actions produites en amont du front
de taille, pour les différencier des a soutènements >

effectués en aval est un héritage de la tradition
minière et n'est autre que ce que nous appelons
aujourd'hui les a tubes préforés > ou la < voûte para-
pluie >. Celle-ci, nous le savons bien, même constituée
d'éléments structurels s'appuyant sur des cintres mis
sur le chantier après l'excavation et disposés le long
d'une génératrice circulaire, n'est pas à même de pro-

duire des effets de voûte à l'avancement, du fait d'une
collaboration transversale réciproque insuffisante.

En matière de projets et de construction de tunnels,
il faudra parler de confinement, terme qui se prête
mieux au concept d'action active, capable de produire
et de contrôler les effets de voûte au contour de la
cavité, comme celle présentée par Kastner au cours des
années 50, puis réalisée par Rabcewicz dans les
années 60 grâce à l'introduction de nouvelles techno-
logies et notamment du béton proj eTé, des cintres et
des boulons.

De même, il faudra parler de préconfinement pour
indiquer les actions actives qui produisent des effets de
voûte par voie naturelle et par voie artifielle, en amont
du front de taille.

Récemment, de nouvelles technologies d'avance-
ment ont fait leur apparition dans le monde des tun-
nels. Elles sont capables de développer des actions de
préconfinement qui remédient aux carences des tech-
nologies traditionnelles (injections, congélations, etc.)
et elles permettent en définitive de réaliser, d'une part,
des ouvrages souterrains dans n'importe quel type de
terrain avec Ia même sécurité que pour la construction
d'autres ouwages de génie civil et, d'autre part, d'assu-
rer le respect des cadences d'avancement, même dans
des terrains difficiles, en d'autres termes d'industriali-
ser l'excavation.

La possibilité pour le projeteur de disposer de ce
( nouvel instrument de préconfinement > en plus de
l'instrument traditionnel du < confinement ) ouvre une
page nouvelle dans l'histoire des tunnels dans la
mesure où elle permet d'envisager le problème du pro-
jet et de la construction avec les mêmes chances de
réussite, indépendamment de la nature des terrains,
tout en offrant la possibilité de mettre au point une
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méthode de conception, de classification et de
construction fiable qui s'applique à toutes les situations
géologiques, géomécaniques et de contrainte. lJne
méthode qui permet enfin de planifier - au niveau des
délais et des coûts - un tunnel au même titre que
d'autres ouvrages de génie civil.

-

Le noyau d'avancement en tant
qu'instrument de préconfinement
et de stabilisation du tunnel

Ceux qui se préparent à concevoir et à construire un
ouvrage souterrain doivent résoudre un problème de
génie civil particulièrement complexe, cet ouvrage
étant, par rapport à un ouvrage en surface, bien moins
facile à déterminer quant à ses données essentielles. La
construction d'un ouwage souterrain se fart effective-
ment par enlèvement de matière au sein d'un milieu
dont les caractéristiques ne sont pas faciles à évaluer, et
qui est soumis dans la nature à des états de contrainte
que les actjons d'excavation et de construction modi-
fient irréversiblement. La bonne réussite des travaux
dépend du contrôle des réactions qui s'amorcent dans
le milieu au cours de l'excavation.

Ainsi donc, tous ceux qui s'apprêtent à concevoir et
à construire un ouwage souterrain ne peuvent pas se
passer de connaître (Fig. 3) :

- le milieu à l'intérieur duquel ils opèrent;

- l'action accomplie pour faire l'excavation ;

- la réaction attendue à la suite de l'excavation.
Le milieu qui est, dans la pratique, le matériau de

construction du projeteur du tunnel, est un sujet assez
anormal si on le compare aux matériaux traditionnels
du génie civil : il est discontinu, hétérogène et aniso-
trope. Il présente, en surface, des caractéristiques assez
variées, mais qui dépendent exclusivement de sa nature
intrinsèque, de sa consistance naturelle (qri condi-

tionne la morphologie de la crorite terrestre), alors
qu'en profondeur le milieu présente des caractéris-
tiques changeantes, fonction notamment de l'impor-
tance des états de contrainte qui s'exercent sur lui
(consistance acquise) et qui conditionnent son compor-
tement à l'excavation.

L'action c'est l'avancement du front à l'intérieur du
milieu. C'est donc un phénomène strictement cinéma-
tique : or peut imaginer l'avancement d'un tunnel
comme un disque (le front de taille) qui se déplace à
une certaine vitesse V à l'intérieur du massif en laissant
un vide derrière lui. Il produit une perturbation dans le
massif dans le sens longitudinal et dans le sens trans-
versal , ce qui modifie les états de contraintes.

A l'intérieur de la zone perturbée, le champ de
contraintes préexistant que l'on peut représenter
comme un réseau de lignes de force, est dévié par la
présence de l'excavation (Fig. 1) et se concentre à proxi-
mité, produisant des surtensions. L'importance de ces
surcontraintes détermine, pour chacun des milieux,
l'ampleur de la zone perturbée (à l'intérieur de laquelle
le terrain subit une chute des caractéristiques géomé-
caniques et, par voie de conséquence, une augmenta-
tion de volume) et donc, en fonction de la résistance de
massif osd, le comportement de la cavité.

L'ampleur de la zone perturbée à proximité du front
est définie par Ie rayon d'influence du front de taille R,
(Fig. 4), qui représente l'espace sur lequel le projeteur
doit concentrer son attention. Pour une étude correcte
du tunnel, il devra utiliser des méthodes de calcul tridi-
mensionnelles et non seulement planes.

La réaction est la réponse en déformation du milieu à
l'action de l'excavation. Elle se produit en amont du
front dans la zone perturbée par les surtensions qui se
sont produites dans le milieu sur le contour de la cavité
et dépend du milieu (consistance) et des modalités selon
lesquelles se fait l'avancement du front de taille (action).

La réponse en déformation du front et de la cavité
détermine le mouvement du matériau vers le tunnel ou
vers le profil théorique de l'excavation. Ce mouvement
peut être synonyme d'instabilité des parois de l'excavation.

NOYAU O'AVANCEMEN1
lrt|

l!:lil;ll
liri:i:iril

7:vtt"
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WTousceuxquis,apprêtentàconcevoiretàconstruireunouvrage
souterrain ne peuvent pas se passer de connaître : le milieu à l'intérieur
duquel ils opèrent; l'action accomplie pour faire l'excavation ; la réaction
attendue à la suite de l'excavation.
Anyone who sets out to design and construct an underground opening cannot
afford not to have a knowledge of : the medium in which he is operating; the
action carried out to effect excavation ; the reaction that then follows the
excavauon.
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iiifii1gÊififËii;fiiil15ffiËiii1iij$È, L'ampleur de la zoln'e perturbée à
proximité du front est définie par le rayon
d'influence du front de taille Rr.
The extension of the disturbed zone around the
tunnel face is defined as the radius of influence
of the face Rr.

La réponse en déformation du front et de la cavité
se traduit sous la forme (Fig. 5) :

a) d'extrusion du front de taille ;

bJ de préconvergence (dans le sens de convergence du
profil théorique en amont du front de taille) ;

cl de convergence ;

qui peuvent à leur tour donner lieu à des manifesta-
tions d'instabilité (il est question d'instabilité toutes les
fois que se produit l'intrusion de matériau dans le tun-
nel, au-delà du profil théorique d'excavation) :

chutes de blocs sous l'effet du poids propre,
écaillages et effondrement du front au niveau du front-
noyau d'avancement ;

- chutes de blocs sous l'effet du poids propre, écaillage
et effondrement de la cavité au niveau du contour de
cette dernière.

Après avoir défini Ie noyau d'avancemenf comme le
prisme de terrain en amont du front de taille, dont les
dimensions transversale et longitudinale sont du même
ordre de grandeur que le diamètre du tunnel (Fig. 6), il
est permis d'affirmer, sur la base des expériences
acquises pendant plus d'un quart de siècle de
recherches menées au cours de la réalisation de 250 km
de tunnels au moins, que toutes ces manifestations
d'instabilité dépendent directement ou indirectement
de la rigidité du noyau.

II est possible de vérifier trois situations fondamen-
tales (Fig. 6).

Si dans la phase d'avancement d'un tunnel, eh pas-
sant d'un état de coaction de type triaxial à un état de
type plan, l'annulation de l'état de coaction au front de
taille (o, = 0) produit sur le noyau des contraintes dans
le domaine élastique, la paroi libérée (front de taille) se
maintient stable avec des déformations limitées et
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ffiLaréponseendéformationdufrontetdelacavitésetraduitsouslaforme
de : a) extrusion du front de taille ; b) préconvergence ; c) convergence;
qui peuvent à leur tour donner lieu à des manifestations d'instabilité.
The deformation response of the face and of the cavity can < manifest ) in the
following forms : a) extrusion ofthe face ; b) preconvergence; c) convergence i
which can in turn give rise to phenomena of instability.
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L'ARRIVEE DU FRONT DE TAILLE MODIFIE
LE CHAMP DE CONTRAINTES AUTOUR DU
NOYAU EN SUPRIMENT LE CONFINEMENT
suR LE FRoNT vÊvr
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absolument négligeables. Dans ce cas, la déviation des
contraintes sur Ie contour de la cavité (effet de voûte)
se produit par voie naturelle à proximité du profil
d'excavation.

Si, en revanche, l'annulation de l'état de coaction
sur le front (os - 0) produit sur le noyau des contraintes
qui abordent le domaine élastoplastique, la réaction est
importante aussi et la paroi libre du noyau (front de
taille) se déforme élastoplastiquement vers l'intérieur
de la cavité (extrusion),, et cela donne lieu à une situa-
tion de sfab ilité à court terme. En l'absence d'interven-
tions, il s'amorce un phénomène de plastification qui
se propage longitudinalement et radialement à partir
du contour de l'excavation et cela produit le déplace-
ment de l'< effet de voûte I vers f intérieur du massif.
Ce processus ne peut être contrôlé que par la réalisa-
tion d'interventions adéquates de stabilisation de la
masse de terrain plastifié.

Enfin, si l'annulation de I'état de contrainte sur le
front (os = 0) produit sur le noyau des contraintes qui
sont dans le domaine de la rupture, la réponse en
déformation est inacceptable, et nous avons une situa-
tion d'instabilité du noyau qui empêche totalement la
formation de l'< effet de voûte >. C'est le cas des ter-
rains sans cohésion pour lesquels cet effet, ne pouvant
pas se former par voie naturelle, devra être produit par
voie artificielle.

Il s'ensuit que les caractéristiques de résistance et
de déformabilité du noyau d'avancement jouent égale-
ment un rôle déterminant sur l'amorce et sur l'évolu-
tion des phénomènes de déformation de la cavité.

Nous pouvons donc affirmer que ces derniers sont
la conséquence directe des phénomènes de déforma-
tion déjà apparus en amont du front ; autrement dit

sont la conséquence des choix conceptuels et de
construction opérés en amont du front de taille pour
contrôler la réponse en déformation.

Assurer la rigidité du noyau d'avancement signifie
donc, éviter les phénomènes d'instabilité du front et,
par voie de conséquence, contrôler l'apparition de la
réponse en déformation en amont de celui-ci et donc
également son évolution en aval (Fig. 7).

Des mesures expérimentales se référant à l'évolu-
tion des déformations dans le milieu en fonction de la
position du front de taille confirment ce qui précède et
soulignent le fait que plus le noyau se maintient rigide
et reste dans le domaine élastique, plus le rayon
d'influence du front R, est réduit.

iiïïrl.+;|fl||l1i1rlf|.i1+r*iffi$i$1i;'ir Assurer la rigidité du noyau d'avancement
signifie éviter les phénomènes
d'instabilité du front et par voie de
conséquence contrôler l'apparition de la
réponse en déformation en amont de
celui-ci et donc également son évolution
en aval.
Ensuring the rigidity of the core means
preventing face instability and as a
consequence, controlling the onset of
deformation responses ahead of it and hence
also the development of the response down
stream.
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Toutes les manifestations d'instabilité dépendent directement ou indirectement de la rigidité du noyau.
Pendant l'avancement d'un tunnel il est possible de vérifier trois situations fondamentales : 1) front
stable; 2) front stable à court terme; 3) front instable.
All the forms of instability depend directly or indirectly on the rigidity of the core. During tunnel advance, three basic
situations can occur : 1) stable face ; 2) face stable in the short term ; 3) unstable face.
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iii:iilili:iiiii:llii:ii:ll:li::tli:li.l.i:i:lli:i:iirtruii.,fi,:i'ri': Actions de confinement et de
préconfinement sur une cavité.
Cavity confinement and preconfinement
actions.

Mais comment le projeteur peut-il garantir la rigi-
dité du noyau sur le front de taille ? En produisant des
actions de préconfinement de la cavité destinées, d'une
part, à décharger le noyau des états de surtension
(action de protection), et d'autre part, à conserver ou à
améliorer les caractéristiques de résistance et de défor-
mabilité du teruain (action de consolidation) . L'aclion
de préconfinement de la cavité est ainsi définie pour la
distinguer de celle du simple confinement qui agit sur
son contour, en aval du front de taille (Fig. B).

L'action de préconfinement s'oppose à l'apparition de
la réponse en déformation en amont du front de taille et
limite donc son évolution en aval et facilite son contrôle.
De sorte qu'il convient de donner au noyau suffisamment
de rigidité pour maintenir le terrain autant que faire se
peut dans le domaine élastique à f intérieur du rayon
d'influence du front de taille et cela afin d'obtenir l'effet
de voûte le plus proche du contour de la cavité et avoir
donc des phénomènes de déformation réduits.

L'importance de la mise en place de l'action de
préconfinement de la cavité dans la conception et
dans la construction des tunnels réside dans le fait
qu'elle donne au concepteur un nouvel instrument qui
complète ceux qui sont normalement utilisés, liés à
l'action de simple confinement, et qu'elle impose une
nouvelle approche de calcul. De fait, dans les cas où
les états de contraintes provoqués par l'ouverture de
la cavité permettent, en fonction des caractéristiques
de résistance et de déformabilité du noyau, de choisir
les instruments de stabilisation exclusivement au
niveau du confinement de la cavité, le projeteur se
Iimitera à étudier le problème en termes de ( conver-
gence-confinement > (Fig. 9) ; s'il fallait choisir égale-
ment au niveau du confinement du front dans la
mesure où il se produit des phénomènes d'extrusion
pour des états de contrainte réduits, le problème sera
étudié selon des modèles d'< extrusion-confinement >.

Enfin, si les états de contrainte sont élevés au point de
rendre vaines les actions de confinement de la cavité
et du front, Ie projeteur devra travailler sur la rigidité
du noyau en adoptant des solutions de préconfine-
ment de Ia cavité et trouver la solution du problème
de dimensionnement et de vérification des interven-
tions sur le noyau en recourant à de nouveaux
modèles < extrusion-préconfinement > qui dans le
passé ont fait l'objet d'études par plusieurs auteurs
(Fig. 10) et qui, à présent, à la lumière de l'importance

En fonction de la situation de contrainte et
de déformation du noyau, le projeteur
pourra choisir les instruments de
stabilisation qui s'imposent en étudiant le
problème en termes de convergence-
confinement, extrusion-confinement ou
extrusion-préconfi nement.
In reiation to the stress-strain situation of the
core, the tunnel designer can choice the
stabilisation instruments by studying the
problem in terms of convergence-confinement,
extrusion-confinement or extrusion-
preconfinement.

revêtue par le noyau d'avancement en tant qu'outil de
stabilisation de la cavité, demandent des mises à jour
ultérieure s.

E
I nterventions de prëconfinement

Dans le paragraphe précédent, nous avons souligné
comment le noyau d'avancement en fonction de sa rigi-
dité était à même :

liliilitit* iïiili$iiilffi iÏit iff Études théoriques et expérimentales sur
le front de taille du tunnel.
Theoretical and experimental studies on tunnel
face stabilitv.
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- de produire actions de préconfinement;

- en produisant des actions de préconfinement, de
contrôler la réponse en déformation ;

- en contrôlant la réponse en déformation, d'agir en
tant qu'instrument de stabilisation d'un tunnel en
phase de construction.

Examinons alors les interventions à la disposition
du projeteur pour garantir la rigidité du noyau d'avan-
cement afin qu'il puisse réaliser cette action de précon-
finement de la cavité, indispensable, en particulier pour
affronter les terrains dits a difficiles D, et qui sont consi-

dérés comme tels pour des raisons liées à leur consis-
tance naturelle, aux états de contraintes et à la présence
d'eau.

Il s'agit d'interventions de conception généralement
récente qui, du fait de l'action qu'elles exercent en
amont du front de taille, pour empêcher la détente du
massif et pour conserver la contrainte oa dans des
valeurs positives, sont définies comme des n interven-
tions de conservation > (Fig. 11).

L'action de conservation exercée par ces interven-
tions, peu! être représentée dans le plan de Mohr par

INTERVENTIONS OPERATIONNELLTS ET LEURS
ACTIONS DE PRECONFINEMENT AU FRONT DE TAILLE

,*rralo*r r*oo. - ao*arff

=
L_

;

SECION A:A

EFFET DT L'ACTION DU PRECONFINEMENT

SUR LE PLAN DE MOHR

cr
T LnJ

' vJ'

Or = PRESSION DE f = ANGTE DE FROTTEMENT
PRECONFINEMENT DU TERRAIN

C = COHESION DU IERRAIN

JET-GROUTING sous-HoRtZoNTAL A eLEINE stcloN 
I

llrl
PRESSION DE
PRECONFINEMENT

f = ANGLE DE FROTÏEMEN
DU TERRAIN

ll) PRoFTL LoNGTTUDTNAL sEcnoN A: A

al)

///
PREDECOUPAGE MECANIQUE A PLIINE SECTION OU pneruNr.rel 

I
I

I
l-

I

o:
I o,-'l

PRESSION DE
PRECONFINEMENT

ANGLE DE FROTÏEMENT
DU TERRAIN

COHESION DU ÏERRAIN

SECT]ON A: A

RENFORcEMENT DU NoYAU PAR TUBES IN FIBRE DE VERRE 
I

PRoFTL LoNcTTUDTNAL nl) tftl SECT]ON A:A
or

nl)

at/T 14 0
tl
%: f = ANGLE DE FRoTTEMENT

v!

C3 = PRESSIoN DE 
ou -IERRAIN

PRECONFINEMENT C = COHESION DU ÏERRAIN

RENFoRCEMENT Du TERRAIN AU coNTouR DE rA cnvrrÉ I

EÏ DU NOYAU PAR TUBES EITI FIBRE DE VERRE I ti ' r*,, " t""*" -yl^ffi
L 

^nunct
To

I or--l f = ANGLE DE FR'TTEMENT

O.: = PRESSIoN DE 
t 
' ou TERRAIN

ol) FRoFTL LoNoTDTNAL sEcroN A: A

o,

ARC CELLUTATRE 
I

SECÎON A:A

Or = PRESSION 0E f = ANGLE 0E FROTTEMENT
PRECONFINEMENT DU TERRAIN

f nterventions conçues et réalisées les 10 dernières années
Interventions par action de préconfinement.
Techniques that exert a preconfinement action.
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principcle mojeure
principcle mineure

L'action de conservation est représentée
sur le plan de Mohr moyennant une ligne
dite < de conservation >.
The ( conservation > action is represented on
the Mohr plane by a iine called the <

conservation line I.

une ligne, justement dite cc de conservation ), qui repré-
sente la limite au-delà de laquelle la contrainte princi-
pale mineure 03 ne doit pas déchoir, pour garder le
plus possible inaltérée la courbe intrinsèque du teruain
et ne pas perdre le contrôle de la réponse en déforma-
tion du massif (Fig. 12).

Ces interventions, complémentaires aux interven-
tions traditionnelles de simple confinement du front et
de la cavité (Fig. 13), par les actions de conservation
qu'ils opèrent face au noyau d'avancement, peuvent
être à leur tour partagées en (Fig. 14) :

- interventions de conservation directes, lorsqu'elles
produisent une déviation des contraintes autour du
contour du noyau, par exemple au moyen de prévoûtes
de terrain consolidé par du jet-grouting sub-horizon-
tal, par des couches de béton projeté ou de béton ren-
forcé par des fibres d'acier lors du prédécoupage
mécanique (prétunnel), qui en agissant en amont du
front de taille jouent une action de protection ;

- interventions de conservation indirectes lorsqu'elles
agissent directement sur la consistance du noyau
d'avancement en améliorant les caractéristiques de
résistance et de déformabilité grâce à des techniques
de renforcement du noyau par exemple par des
ancrages tubulaires en fibres de verre qui permettent
au noyau de rester stable, même en l'absence d'inter-
ventions de protection ;

- interventions de conservation mtxtes,lorsqu'on opère
au contour du noyau avec des techniques de protection
et en même temps directement à l'intérieur du noyau
par des techniques de renforcement, qui prédisposent
le noyau à garder sa propre intégrité, même lorsque la
nature des terrains et l'entité des recouwements en jeux
tendent à créer des conditions de stabilité difficile.

On peut considérer comm e interventions de conser-
vation directes (Fig. 15) :

- le système de jet-grouting sub-horizontal (Fig. 16), qui
permet de réaliser, à l'avancement, des prévoûtes de ter-
rain consolidé capables de garantir Ia formation de l'effet
de voûte par voie artificielle, même dans des terrains com-
plètement dépourvus de cohésion (première réalisation
dans l'absolu en 1983 en Italie au tunnel Campiolo, sur la

ligne ferroviaire Pontebba-Tarvisio pour les chemins de
fer de l'Etat italien (Ferrovie dello Stato, ou FS) (1) '

- le système de prédécoupage mécanique (Fig. 17), que
nous avons emprunté à une technologie française
(SIPREMEC) et mis au point en cr pleine section )), pour
l'attaque programmée de terrains cohérents ou semi-
cohérents, même sous la nappe. Le système consiste à
réaliser à l'avancement, un prérevêtement en béton
projeté renforcé par des fibres d'acier pour protéger le
noyau, prérevêtement capable d'empêcher le relâche-
ment du terrain environnant et, par voie de consé-
quence, de favoriser la formation de l'effet de voûte à
proximité de l'arc proche du profil d'excavation (pre-
mière réalisation en Italie en 1985, sur certains tunnels
de la ligne de chemin de fer Sibari-Cosenza pour les
chemins de fer de l'État italien(2) ;

- le système de prétunnel (Fig. 1B), qui permet de réali-
ser des tunnels en pleine section dans des terrains dif-
ficiles en effectuant, en continu, la mise en place du
revêtement définitif en béton en amont du front de
taille. Il sera possible grâce à cette technologie, qui est à
présent en phase d'expérimentation en Italie, d'élargir
des tunnels autoroutiers de deux à trois voies tout en
maintenant la circulation au cours des travaux ;

- le système de l'n arc cellulaire I (Fig. 19) résout le pro-
blème de la préfabrication du revêtement définitif de
l'ouvrage souteruain à construire avant de commencer
son excavation, dans la mesure où il permet de réaliser
de grandes cavités corticales fiusqu'à 60 m d'ouverture)
dans des zones urbaines, dans des terrains sans cohé-
sion ou peu cohérents, y compris sous la nappe, prati-
quement sans provoquer de tassements en surface
(première réalisation dans l'absolu en 19BB pour la sta-
tion < Vene zia >> de la transversale ferroviaire de Milan,
pour MM Strutture ed Infrastrutture del Territorio
sPA(3).

On peut considérer comme intervention de conser-
vation indirecte (Fig. 15) :

- le système de prérenforcement du noyau au front de
taille par des ancrages tubulaires en fibres de verre
(Fig 20) qui permettent de régler la rigidité du noyau
et par voie de conséquence de contrôler Ia réponse en
déformation en amont et en aval du front. Le système a
été largement appliqué, notamment dans l'excavation
de tunnels dans des terrains de nature argileuse où les
forts états de contraintes pouvaient provoquer l'extru-
sion ou l'effondrement (première réalisation dans
l'absolu en 19BB pour les tunnels ferroviaires du Ve lot
du tronçon Arezzo Sud-Figline Valdarno de la ligne
Grande Vitesse Rome-Florence pour les chemins de fer
de l'État italien(a).

Les interventions de conservation mtxtes sont réali-
sées en opérant en même temps une intervention
directe de protection et une intervention indirecte de
renforcement du noyau. On peut considérer comme
interventions conservatrices mixtes (Fig. 21) ;

(1) Entreprise générale : Italstrade SpA ; Entreprise spécialisée : Rodio
SpA; Projeteur: Rocksoil SpA Milan 11,2, 4,5, 1,2, 13, 1.4, 18,221.
(2) Entreprise générale : Asfalti Sintex SpA; Entreprise spécialisée :

Rodio SpA ; Projeteur : Rocksoil Spa Milan 17 , 12, 13, 16, 17 , 221.
(3) Entreprise générale : Consorzio GIEMME ; Entreprise spécialisée :

Smetboring SpA, Rodio SpA, Icos SpA ; Projet€ur : Rocksoil SpA
Milan [6, B, 9, 1.0, 11, 12, 22].
(a) Entreprise générale : Consorzio FESPI ; Entreprise spécialisée :

Rodio SpA Fondedile SpA ; Projeteur : Rocksoil SpA Milan 17, 12, 17,

1.9, 22,23, 241.

Controinte
Contrcinte
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{{t
INTERVENTIONS

Protection et Rinforcement
injections et congelotion
prédécoupoge + \4'R
jet-grouting + WR
WR+WR
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INTERVENTIONS INDIRECTES
Renforcement du novou

por tubes en fibre de verre (WR)

Interventions de conservation par acton de préconfinement : directes, indirectes et mixtes.
Direct, indirect and mixed conservation technigues.

Q --------+

MIXTES
du noyou por:

A!) PROFIL LONGIÎUDINAL SECTION A: A

,DC
I

=---J4

iliËiiill1|1li$1ïx1X;i;i1i.iiliiËlffi.i1i1 Interventions de conservation directes et
indirectes.
Direct and indirect conservation techniques.

- le prédécoupage mécanique et le prérenforcement
simultané du noyau par des ancrages tubulaires en
fibres de verre (première réalisation dans l'absolu en
19BB pour le tunnel Tasso et le tunnel Terranova Le
Ville de la ligne Grande Vitesse Rome-Florence pour
les chemins de fer de l'État italien(s) ;

- le prérenforcement du contour de la cavité et du
noyau par des boulons en fibre de verre (première réa-
lisation dans l'absolu en 1991 pour le tunnel San Vitale
de la ligne ferroviaire Caserta-Foggia pour les chemins
de fer àe l'État italien (6) ; ou enco;à la préconsolidation
du contour de la cavité par jet-grouting et le prérenfor-
cement du noyau par des ancrages tubulaires en fibres
de verre (première réalisation dans l'absolu en 1991
avec le tunnel Vasto de la ligne de chemin de fer
Ancona-Bari pour les chemins de fer de l'État italien @.

Ces technologies unies à d'autres technologies par-
ticulières telles que le système de jet-grouting vertical
(Fig. 22) avec lequel il est possible de créer dans le ter-
rain, avant d'excaver, des coques de préconfinement de
terrain consolidé, particulièrement efficaces pour la réa-
lisation d'ouwages d'entrée sur des versants détritiques
sans compromettre leur stabilité et dans le respect le
plus total de l'environnement (première réalisation dans
l'absolu en 1985 pour la tête côté Pontebba du tunnel
San Leopoldo de la ligne de chemin de fer Pontebba-

(s) Entreprise générale : Consorzio FESPI ; Entreprise spécialisée :

Rodio; Projeteur : Rocksoii SpA Milan [7].
(6) Entreprise générale : Consorzio COFERI ; Entreprise spécialisée :

Consonda ; Projeteur : Rocksoil SpA Milan 123,241.
(7) Entreprise générale : Fioroni SpA ; Entreprise spécialisée : Fonda-
zioni Speciali SpA ; Projeteur : Rocksoii SpA Milan. ô 7)llLI
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1",i,'
GNE F.S.
DINE_TARVISIO

L-)ulGNE F.S.
COMO_CHIASSO
Tunnel
Monteolimpino
( r oa+)

Tunnel
Compiolo (-)
lroRr\
\ | vvvl

i- 0.45m
R= 3.00m
L- 13.00m
a= 97.

i- 0.45m
R= 4.00m
l-= 10.00m
a= 97"

Commettont: F.S.

Entreprise générote: o)tfnlSfRnDt b)COGIFAR

Entreprise speciol.: RODIO S.p.A

Projeteur: ROCKSOIL S.p.A.

Recouvremeni mox.: o) 1 00m b)+Om
Section: o) t t 6mq o)1 1 6mq
Terroin: o)éboulis de p.b)sobles
Tronçon prerenf orcé: o) t 70m u)8OOm

LIGNT F.S. UDINT_ÏARVISIO
Tr rnnal Ç lann /eane\
, v.,,,v, v.Lv-Holoo ( lYôf,j

i- 0.50m
R= 3.00m
L- 13.00m
a= 973

prerenf orcé:

F.S.

CONSORZIO CARNIA

R0DIO S.p.A

ROCKSOIL S.p.A
50m
116mq
éboulis de pente
50m

LIGNT F.S. PAOLA-COSINZA
Tunnel Sontomorco (1985)

i- 0.50m
R- 3.00m
L- 13.00m
a: 9%

Commettont: F.S.

Entreprise générole: GAMBOGI

Entreprise speciol.: RODI0 S.p.A

Projeteur: ROCKSOIL S.p.A.
Recouvrement mox.: 25m
Section: 7 Omq
Terroin: éboulis de pente
Tronçon prerenforcé: 150m

A. N.A. S.

AUTOSTRADA MESSINA-PALERMO
Tunnei S.tlio (1985)

i- 0.50m
R: 3.00m
L- 13.00m
a= 9%

I lqnn j
t!r.\Jv

Commeitont: A.N.A.S.

Entreprise générole: SINCAT S.c.o.r.l

Entreprise speciol.: RODIO S.p.A
Projeteur: ROCKSO|L S.p.A

Recouvrement mox.: 2Om
Section: 150mq
Terroin: flysch
Tronçon prerenf orcé; '150m x 2

.-;

.-- .- 
- --tu.\-_-/

PROFIL LONGITUDINAL

L

ttlttttltttl
lll I r | 

'1, 
| | 

i

I I I I I L Ir-r_r-::::: _i _::: _ _::::
tttttttttl

(-) PRE|VTER EXEMPLE DE TUNNEL Oe OrauÈrRr 12.00m RÉALtsÉ pAR JET-GROUT|I.]G SÔUS-HORTZONTAL (1985)

Premières applications du jet-grouting sub-horizontal.
First applications of near-horizontal jet-grouting system.

t-L longueur des colonnes

su perposition

ongle de inclinoison

Tarvisio pour les chemins de fer de l'État italien(B) ;

constituent les interventions de conservation conçues
par l'auteur et mises au point au cours des dix dernières
années (voir tableaux I et II des travaux réalisés).

La disponibilité des technologies d'excavation
conservatrices au moyen desquelles il est possible
d'exercer une action de préconfinement de la cavité,
quel que soit Ie type de terrain et quelle que soit la

situation de contrainte, a entraîné une véritable révolu-
tion dans la manière d'aborder les excavations souter-
raines.

Cette révolution dérive du fait que l'action de pré-
confinement garantit le respect des cadences d'avan-
cement même dans les situations difficiles, empêche Ia
détente du terrain en amont du front de taille et évite
par voie de conséquence l'apparition des manifesta-
tions d'instabilité dont nous avons parlé, y compris
dans les contextes où les interventions de simple
( confinement > ont toujours échoué et continueront de
le faire (Fig. 23). Cet état de choses constitue dès lors Ie
point de départ indispensable pour commencer, d'une
part à penser concrètement à la possibilité d'industria-

(8) Entreprise générale : Consorzio Carnia ;

Rodio ; Projeteur : Rocksoil SpA Milan 13, 15,
Entreprise spéciaiisée :

18,221.
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LIGNE F.S. SIBARI-COSENZA
Tunnels 1 ,2,3,4 (1 985) (,*)

l-= 3.50rn

R- 0.50m
s- 0.1 4m

Commettont: F.S.

Entreprise générole: ASFALTI SINTEX S.p.A

fntreprise speciol.: R0Dl0 S.p.A
Projeteur: ROCKSOIL S.p.A.
Recouvrement mox.: '1 10 m

Section: 80 mq
Terroin: orgile et limon
Tronçon prerenforcé: 3000 m

LIGNI F.S. À ,'G.V." 
ROMT_FLORTNCE

TRONCON ARTZZO SUD_FIGLINI VALDARNO
T 

), 
? , 

^ 
/enna\Tunnels Tolleto et Coprenne ( 1988)

t- ?(ô-
L- V,VVI I I

R= 0.50m
s- 0.1 4m

r_-^l?- l.7o ---l
Commettont: F.S.

Entreprise générole: CONSORZIO FE.S.P.l.

fntreprise speciol.: RODIO S.p.A
Projeteur: ROCKSOIL S.p.A

Recouvrement mox.: 60 rn

Section: 7O mq
Terroin: limon orgileux et soble

Tronçon prerenf orcé: 1800 m

o)LTGNE F.S.
TARGIA_SIRACUSA
Tunnel de
Sirocuso
( 1 s88)

L- 3.00m
R: 0.50rn
s= 0.1 8m

b)LTGNE F.s. À "G.v.'
ROMI_ FLORTNCI
Tun nels Tosso et
Terronovo le Ville

( 1 e88)

L- J.50m
R= 0.50m
s= 0.1 8m

L_ 12.20___]

Commettont: F.S.

Entreprise Eénêrore, 
" 

)E3b,TNl, LoDrGlANr t)Fgt?r?RZro

fntreprise speciol.: RODIO S.p.A
Projeteur: ROCKSOIL S.p.A
Recouvrement mox.: o)+O m b)90 rn

Section: o) 1 1 6 mq b) 1 09 rnq

Terroin: o)hyoloclost. et colcoires U)limon orgil.
Tronçon prerenf orcé: o)300 m b) 1 600 m

A. N.A. S.
BOULEVARD EST DE CATANZARO
Tunnel S.Giovcnni (1990)

L- 4.00m

R= 0.50m
s= 0.2Om

I n, n^ -l14.10

Commettont: A.N.A.S.

Entreprise générole: SINCAT S.c.o.r.i
Entreprise speciol.: RODIO S.p.A
Projeteur: ROCKSOIL S.p.A

Recouvrement mox.: 35 m
Section: 140 m

Terroin: soble dense et orgilite
Tronçon prerenforcé: 350 m

PROFIL LONGITUDINAL
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su perposition

epoisseur de lo tuile

(.) PRTMIERE APPLICATION DU PREDECOUPACE MECANIQUE A PLEINE SECTION (1985)

ffiPremièresapplicationsduprédécoupagemécaniqueàpleinesection.
First applicatlons of full face mechanical precutting system.

liser les ouvrages souterrains et de les planifier en
termes de temps et de coûts de construction indépen-
damment de Ia nature du milieu et de l'importance des
recouvrements en jeu. En outre, pour commencer à
mettre au point une nouvelle méthode de conception
et de construction d'ouvrages souterrains qui soit
capable indépendamment de la nature du milieu et de
l'importance des recouvrements en jeu, de répondre
aux conditions requises pour être consid érée comme
complète et universellement valable. Elle devra :

1) s'appliquer quel que soit le type de terrain et quelles
que soient les situations statiques ;

2) fournir les instruments de conception et de construc-

tion adéquats, capables de résoudre les différentes
situations quel que soit le type de terrain ;

3) prévoir une nette séparation entre la conception et
la construction de I'ouvra ge ;

4) permetfre de planifier l'ouwage souterrain en termes
de temps et de coûts de construction.

Les méthodes les plus largement utilisées jusqu'ici
n'ont pas su répondre complètement à ces efgences. Qu'il
s'agisse des méthodes dérivant de critères de classement
géomécanique (et donc valables exclusivement pour les
massifs rocheux) ou de méthodes dérivant de systèmes de
construction comme celui proposé par Rabcewcz.

La Nouvelle Méthode Autrichienne (NATM), qui a
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PIED D'APPUI TOURNANTS

coLLECTEUR DE oÉrnrrus

MODULE FRAIST

MODULE FRAIST
PIED D'APPUI FIXE

t/'

ILOIGNEMENT DEIRITUS

CHÂSSIS TUBOLAIRI

Le système de < Prétunnel
The Pretunnel svstem.

PHASE DECOUPAGE //
SUPPORTS TELESCOPIQUESDE

I
I
IiCHENILL

)).

PIEDS D'APPUI TOURNANTS

iXiiit1iliiii$|iî1|iiîi11;i:1ffi$;l; ç;l|l Le système de l'<< Arc Cellulaire >>.

The Cellular Arch svstem.

22.80m
2B.B0m

I

I

I

I

eu au demeurant une très large diffusion ces trente
dernières années, a incontestablement représenté lors
de son introduction, ur progrès considérable par rap-
port au passé. Elle a eu le mérite essentiel :

- de considérer pour la première fois le terrain comme
un matériau de construction et de s'orienter vers des
actions de con finement et non pas de soutèn€Dert ;

- d'introduire l'utilisation de nouvelles technologies de
simple confinement avec une action active, telles que

1A le béton projeté et les boulons ;'lt Ivv
REVUE FRANçAISE DE GEOTECHNIQUE
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- de souligner le besoin de mesurer et d'interpréter
systématiquement la réponse en déformation du massif
exclusivement en termes de convergence de la cavité.

Aujourd'hui, toutefois, à la lumière des progrès
récents faits dans le domaine technologique et dans le
calcul , Ia méthode révèle des limites importante S :

- elle représente un système de classement incomplet
et partiel dans la mesure où ce classement ne
s'applique pas à tous les types de terrain et à toutes les
situations de contraintes et de déformations ;



LIGNE F.s. À "G.v." RoME-FLoRENCE
TRONCON AREZZO SUD_FIGLINE VALDARNO

Tunnels' Tolleto et Coprenne (1 988) (.)

prerenf orcé:

F.S.

CONSORZIO FE.S.P.I.

RODIO S.p.A

ROCKSOIL S.p.A

60m
70 mq
limon orgileux et soble
3482 m

LIGNE F.S. A- 
,'G.V." 

ROME_FLORENCE
Tunnels Crepocuore et Poggio 0rlondi (tSaS)

F\

coîsonzro FE.s.P. r. (Fondedire)

ITALSONDA S.p.A.

ROCKSOIL S.p.A.

mox.: 60 m

116 mq
limon orgileux et soble

prerenf orcé: 8Jg m

| 1r.oo --!

LIGNE F.S. À "G.V.,' ROME_FLORENCE
Tunnels Tosso et Terronovo le Ville ( 1 988)

L- I

12.20

t-.>.

CONSORZI0 FE.S.P,l.(Ferdir)

RODIO S.p.A.

ROCKSOIL S.p.A.

90 rn

rro mq
limon orgileux et soble
3994 rnprere nf orcé:

A. N.A.S.
BOULEVARD PERIPHERIQUE EST DE CATANZARO

Tunnel S.Giovonni (tSSO)

I i4.10 |
Commettont: A.N.A.S.

Entreprise générole: C0NSORZIO SINCAT

Entreprise speciol.: RODIO S.p.A.
Projeteur: ROCKSOIL S.p.A.

Recouvrement mox.: 35 m

Section: 140 mo

Terroin: soble dense et orailite
Tronçon prerenf orcé: 350 m

PROFIL LONGITUDINAL

Premières applications du renforcement du noyau par tubes en fibre de
verre (\rIR).
First applications of the reinforcement of the ground core using glass fibre tubes

- elle néglige les nouvelles technologies et continue à pré-
tendre, à tort, d'être à même de résoudre toutes les situa-
tions de contraintes et de déformations à travers la seule
utilisation de boulons, des cintres et du béton proj eté ;

- elle néglige complètement l'importance du noyau
d'avancement et le besoin de l'utiliser en tant qu'ins-
trument de stabilisation du tunnel ;

- elle ne prévoit jamais une conception nettement sépa-
rée de la construction.

Pour surmonter ces limites, une méthode a été
récemment proposée qui se base sur l'analyse des
déformations contrôlées dans les roches et dans les

sols 120, 21,l.Elle se présente comme une nouvelle
méthodologie qui a pris acte des possibilités offertes
par les instruments les plus récents de recherche et de
calcul au cours de la phase de conception et qui tient
compte des nouvelles techniques d'avancement et de
stabilisation de la cavité au cours de la phase de
construction. Une méthode qui valorise sur le plan pra-
tique la contribution scientifique et opérationnelle de la
NATM et des autres méthodes utilisées dans le passé.
Elles les interprètent dans un sens innovant, elle
dépasse leurs limites et constitue leur évolution natu-
relle. EIle propose entre autres choses :

- de faire référence à un seul paramètre, autrement dit

31
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PROFIL LONGITUDINAL ol) SECiION

JET-cRouTrNG sous-HoRrzoNTAL À plerrur sEcTroN E

JET-GROUTING SOUS-HORIZONTAL AU FRONT DE TAILLE

ol) PROFIL LONGITUDINAL
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JET-GRoulNG sous-HoRrzoNTAL A pltrNt stcrroN tT

RENFORCEMENT DU NOYAU PAR TUBES EN FIBRE DE VERRI

Al) PROFIL LONGITUDINAL SECTION A: A
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RENFORCEMENT DU TERRAIN AU CONTOUR DE LA CAVITT

ET DU NOYAU PAR TUBES EN FIBRE DE VERRE OU JTT-GROUTING

ol) PROFIL LONGIIUDINAL sEclroN

LIGNE F.S. PONTEBBA-TARVISIO/. ^^-\ / \runner >.Leoporoo - (rvëf,1 ('l
LIGNE F.S. BARI-TARANTO

Tunnel lvlodonno del Cormine - ( 1 986)

Commettont: F.S.

Fntrenricp a6nârale CONSORZlOCARNIA

Entreprise speciol.: RODTO S.p.A

Projeteur: ROCKSOIL S.p.A

Terroin: éboutis oe pente

F.S.

CONSORZIO BATA

lCOS S.p.A.

ROCKSOIL S.p.A.

orgrle

LIGNE F.S. SIBARI_COSENZA
TunnetN'4-(tS85) AUTOSTRADA MESSINA-PALERMO

Tunnel S.Elio - (1985)

Commettont:
F nironrica nÉnA.^t-
!'r\r vP'

Fntrpnrica cnaeinl

Projeteur:

Terroin:

PONTELLO S.p.A.

R0Dl0 S.p.A.

ROCKSOIL S.p.A.

so bles

PROFIL LONGITUDINAI
TYPE EN AXE DU TUNNEL

Interventions de conservation mixtes.
Mixed conservation techniques.

Premières applications d'attaque du
tunnel par jet-grouting vertical.
First applications of vertical jet-grouting
system to create shells of improved ground
before tunnel excavation commences.
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TRAVAI L ^y)

[-] Ç Ç̂J
t- [-]

m
98J F

UDINT_TARVIS!O
Tunnel Cornpiolo 2 170

98 F.S UDINT-TARVISIO
Tunnel M. Pclis 2 2CO

984 F.S
PAOLA-CCSENZA

Tunnel Sontornorco
7 IJU

984 F.>
COMO_CHIASSO

Tunnel M. Olimpino
1') 800

FS UDINT-ÏARVISIO
rnnol S lonnnlr{n

12 50

1 985 ANAS
M ESSINA- PALtRI'/O

Tunnel S.Ello 5 150x2

985 r.> SIBARI_COSTNZA
Tunnels 1,2,3,4 10 1 300 2300 2300

tvaJo F.S BARI_TARANTO
Modonno del Corm

12 200 a
z

I vôo r.> BARI_TARANTO
funnel S.Froncesc

a 100 2

986 F.S UDINE-TARVISIO
Tunnel Molborqhet

) 150

987
Commun Possoge sou

de lo oc
300x2 2

IVÔ/ F.S UDIN[_TARVISIO
Tunnel Comporosso

aa 650

987 f.> UDINI-TARVISIO
Tunnel S.Rocco 2 600

988 ANAS
AUT. DEI TRAFOR
Tunnel Volsesio 5 OUU

988 NAS
).). 4fz

Tunnel Love
11 200

988 MM
IRANSVTRSALE FERR. DE MILANO

Stotion Venezio 30 lau

988 r.J LIGNE A .,CV' 
ROME-FLORINCI

Trrnn Tnllcto p Canrenne 8 2500 2800 2800 À

9ôô r.5 LIGNE A ''GV' ROME-FLORENCE
Tunnel Tosso

150 650 2

988 r.> LICNE A ''GV' ROME-FLORENCE

Tunn. Terronovo ie Ville

988 r.) LICNE A ''CV' ROME-FLORENCE

Tunnel Poooio Orlondi
IJ 250 600 Z

1 98E f.>
LIGNE A ,'GV' 

ROME-FLORENCE

ïunnel Creoocuore
J 60 120 z

989 ANAS
BOULEVARD DE CATANZARO

Tunnel S.Giovonni
1aIZ 400 400 2

1 989 ANAS
>.).

Tunn. Cost
+z
: Volpino

11 200

1 989 I Aqueouct

ldes Pouilles
Aqueduct d'Ofont 5 200 3

1 989 F.S
TARGIA-SIRACUSA
Tunnel di Sirocusa

12 1 000 I 000

1 989 R.A,V
AUT. AOSÏA_M. BIANCO

ïunnel Villeneuve
1') 275x2 2

ANNTi
.o*.--

TRAVAI L a
[-] ffio r̂\;.il

r [-]
1 989 RA AUT. ACSTA-IV1. BIANCO

Tunnel Avise
".) 290

989 F.S UDINE_TARVISIO
Tunnel Torvisio

to 1 000

989 SAT
AUT. LIVORNO_CIVIT

Tunnel Molenchin
1a 900x2 a

1 989 SAT
AUT. LIVORNO-CIVITAV

Tunnel Rimozzono
1a 900x2 900x2 1z

1 990 ,ommur
de Rom

Possoge souterroin
vio Cristoforo Colombo

z.J

1 990 ANAS
S.S. 1

Tunnel Montene
| )uxt 2350 z a

z

1 990 LAURO
5.>. Ju

unn. Volmoqq. Bollodo z 150

1 990 OGEFAR
>.5. Jtt

Tunnel Mondod
z

'I

1 990 ARIBONI
>.>. Jô

nn. Le Prese e Yerzed
a
L 00 a

990 !ODIGIAN
s.s. 38

Tunnel Son Antoni
-
a 40 2

990
ILLI\U-

]VILUPPC
>.>. Jô

Tunnel Tolo
I 80 1

990 SECOL
s.s. 38

ïunnel Ceoino
az 70

5:'U R.A.V
AUT. AOSTA-M. BIANCO

Tunnel Leveroqne
Z 270x2 1

1 990 R.A.V
AUT. AOSTA-|\/. BIANCO

Tunnel Villerot 2 240x2

R.A.V
AUT. AOSTA_M. BIANCO

Tunnel Les Crdtes
Z 45Ox2 2

990 MM
MILANO

Boulevord peripherique 11 70 I

99 ANAS
\\ tltl

LV!(r VtVt 
'

900 400 5

99 ANAS s.s. 237
Tunnel Sob

300

r:rY I F.S CASERTA_FOGGIA
Tunnel S.Vitole

tz 300 800

tvY ANAS
).J. OZ

Tunnel M. B
1',r 1 00x2

PIZZA_
ROTTI T

s.s. 470
nnel Lenno

1atz iô

1992 ANAS t45
Tunnel Quort

1 00x2 IUUXI

1 993 F.S
ANCONA_ EARI
Tunnel Vosto 2 2260 2620 4980

1 001 F.S
FIRINZE_EMPOLI

Tunnel S.Vito
a1
tz 900

vvJ r.> FIRTNZE-EMPOLI
Tunnel Bellosguordo

a
Z tt I 71 2
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Domaine d'application des interventions qui produisent des effets de voûte artificiels.
Application range of the techniques which produce an artificial arch effect.

Ia réponse en déformation du milieu où est creusée
l'excavation tout d'abord par voie théorique, comme
objet de prévision et de mise sous contrôle, puis par
voie expérimentale, comme objet de lecture et d'inter-
prétation pour la mise au point du projet en chanti er ;

- de valoriser la fonction du noyau au front de taille
comme instrument de stabilisation de la cavité en
phase d'excavation ;

- d'encadrer les tunnels sur la base de catégories de
comportement en fonction des conditions de stabilité
du noyau et du front de taille ;

- d'intégrer, dans la phase du choix et du dimension-
nement des interventions de stabilisation, les
approches bien connues de ( convergence-confine-
ment ) et d'cr extrusion-confinement I avec celle
d'cc extrusion-préconfinement ) en faisant en sorte qu'il
soit possible d'aborder la conception et la construction
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Comparaison entre
l'approche de Marston
et l'approche allemande
de conception structurelle
des conduites rigides\

enterrées
Dans différents pays, la théorie de Marston est utilisée
pour estimer le chargement appliqué sur les conduites
rigides enterrées. En Allemagne, oh utilise une autre
approche applicable aux conduites rigides et souples.
Cette note présente une comparaison entre les deux
approches. Elle est réalisée sur des conduites en grès. Le
rapport entre les chargements calculés par les deux
méthodes démontre que l'approche de Marston est très
conservatrice pour les conduites de petit diamètre
installées dans un sol granulaire bien compacté car elle
néglige le soulagement par les côtés et sous-estime le
frottement entre le sol de remblaiement et les parois de la
tranchée.

C omparison between Marston
and german approaches
for buried rigid pipes design

In several countries, the Martson load theory is used in
computing the trench backfill loads on rigid pipes. Germany is
using an alternative design method for rigid and flexible pipe.
This paper presents the two methods and a comparison realised
on vitrified clay pipe. This comparison shows by using a loading
ratio that the Marston theory is conservative. This ratio is the
ratio between the applied load computed by both methods.
Results of the comparison demonstrate that the Marston theory
is very conservative for small pipes well backfilled with well-
compacted granular materials because it neglects the load
relieving effect of the side of the fill and underestimates the
friction between backfill soil and trench walls.
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Introduction
L'approche de Marston développée à partir de 1913

à l'université d'Iowa (Marston et Andersor, 1,91.3),
(Marston, 1930), (Spangler, 1946) est à la base des
méthodes utilisées en France (Fascicule 70, 1991) et aux
États-Unis d'Amérique (ACPA, 19BB), pour calculer les
charges qui s'exercent sur les conduites rigides enter-
rées. Or, il existe depuis 1984 une méthode analytique
développée en Allemagne par l'Abwassertechnischen
Vereinigung EV (ATV, 1984) (Toepfer, 1,992), dont les
résultats sont très proches des résultats expérimentaux
et numériques.

Dans cette note, une comparaison numérique entre
les deux approches est présentée pour des conduites
circulaires à parois homogènes et à épaisseur
constante, afin de mettre en évidence le conservatisme
de l'approche de Marston. Le ratio permettant cette
évaluation est appelé le rapport des charges RC.

RC = W/VV^
: charge estimée par l'approche allemande ;

: charge estimée par l'approche de Marston.

E

W
a

Wm

;

lit de pose et du sol de rem-

+

$ffiËË#il11çr*ir$'{!#ifrxi$*l-.-},ffi;iix, Le s différente s nature s
conduite.
Definition of soil zones.

de sol autour de la

ffi
Effets des dimensions de la tran chée

Dans cette première analyse, un sol argileux com-
pacté à 90 "/" du Proctor standard est utilisé comme sol
in situ adjacent à la tranchée (zones 3 et 4 respective-
ment). L'influence des dimensions de la tranchée est
analysée en fonction des deux rapports adimension-
nels : B/D et H/D. La variation du rapport de charge-
ment RC en fonction de H/D pour différentes valeurs
B/D est présentée sur la figure 2. On observe que pour
les faibles valeurs de B/D. le rapport de chargement est
indépendant de H/D, tandis que pour des valeurs B/D
élevées, les courbes sont composées de deux parties : la
première (pour les faibles valeurs de H/D) est crois-
sante indiquant que RC augmente avec H/D ; la
seconde partie de la courbe est horizontale et elle est
validée pour des valeurs H/D supérieures à 10. Ceci
peut s'interpréter de la manière suivante : si Ia tranchée
est étroite (largeur de la tranchée B inférieure ou égale
à1,5 fois le diamètre D de la conduite, comme c'est sou-
vent le cas pour les conduites de grand diamètre), le
rapport de chargement est indépendant de H/D.

010n304050
Rapport H/D

iiiftiÊn$$iitii+Ël:u$*'iË*tnîiiïi Variation de RC en fonction de H/D.
Variation of (RC) with (H/D) ratio.

La relation entre le rapport de chargement et le rap-
port B/D pour différentes valeurs de H/D est montrée
sur la figure 3.

On remarque que RC est égal à 1 lorsqu e B/D vaut 1

pour les différents rapports H/D (cas limite irréaliste).
Cependant, pour tous les autres cas , ce rapport est très
inférieur à 1, ce qui indique que la théorie de Marston
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Etude comparative
de l'approche allemande (ATV)

et de I'approche deMarston
Cet exemple sera limité à l'étude de conduites de

trois diamètres différents et à l'analyse de I'influence de
la géométrie de la tranchée et des caractéristiques du
sol enrobant sur le rapport des charges RC. Ce rapport
est analysé en fonction des paramètres caractérisant
une tranchée :

1 - dimensions de la tranchée ;

2 - sol de remblaiement;
3 - diamètre de la conduite
4 - rapport des rigidités du
blaiement.

Les propriétés géométriques et mécaniques des
trois conduites analysées sont données dans le
tableau I. On suppose que le lit de pose et le sol de cou-
verture sont de même nature et ont même degré de
compacité ; Ia figure 1 montre les zones de sol situées
autour de la conduite.

Caractéristiques des trois conduites
analysées.
Properties of pipes used in analyses.
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Variation de RC en fonction de B/D.
Variation of (RC) with (B/D) ratio.

est très conservatrice par rapport à la méthode alle-
mande (les valeurs H/D sont toujours supérieures à 1

en pratique). A noter aussi que le rapport de charge-
ment diminue lorsque B/D augmente, ce qui démontre
bien que la théorie de Marston est d'autant plus
conservatrice que B/D est grand.

En comparant les figures 2 et 3 on peut remarquer
que le rapport de chargement dépend plus de B/D que
de H/D. Cela est logique car le rapp ort H/D représenté
est proportionnel à la proportion de charges limitées
par les parois de la tranchée, dans l'hypothèse où Ia
rigidité du sol de remblaiement est du même ordre de
grandeur que celle de la conduite. En conclusion, ot
peut dire qu'un faible changement de B/D affecte sen-
siblement RC.

ffi
Effets du sol de remblaiement

L'effet du sol de remblaiement est analysé selon
deux aspects : le premier concerne }a nature du sol et le
second Ie degré de compacité d'un sol de nature don-
née. Les relations entre le rapport de chargement pour
les différents types de sols et pour différents degrés de
compacité sont données sur Ia figure 4 avec : Cl : sol
non cohérent ; C2 : sol faiblement cohérent ; C3 :

mélange de sol cohérent ; C4: sol cohérent.

lg11i+i++#$i**$91191ççiiit l:i Variation de RC en fonction du type de sol
de remblaiement.
Variation of (RC) with backfill soil type.

A partir de cette figure, or peut noter que pour les
sols compactés (90 à 95 % du Proctor standard), le rap-
port de chargement est sensiblement constant et donc
indépendant du type de sol. Ce rapport tend à aug-
menter légèrement pour les sols relativement mal com-
pactés (80 %). De la même manière, il augmente avec
la cohésion du sol. La variation de RC en fonction du
degré de compacité des différents sols est montrée sur
la figure 5.
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iiiii$fiiiiii*ïiçifriiÏffi li$ji$ Variatio.n de RC en fonction du desré de
compacité du sol de remblaiement.
Variation of (RC) with backfill soil compaction.

Ces courbes démontrent que RC diminue lorsque la
compacité augmente ; eo effet, la rigidité du sol de rem-
blaiement augmentent, ce qui améliore la capacité du
sol à reprendre une partie supplémentaire du charge-
ment extérieur appliqué. Ce n'est pas uniquement le
type de sol mais aussi sa compacité qui influencent ce
rapport. La théorie de Marston est donc d'autant plus
conservatrice que le sol est moins cohérent et que son
degré de compacité est élevé.

ffi
Effets du diamètre de la conduite

Quatre diamètres de conduite ont été testés
(150 mm, 500 mm, 1 000 mm, 2 000 mm). Les résultats
sont représentés sur la figure 6. Cette figure indique
clairement que le rapport de chargement est indépen-
dant du diamètre de la conduite, pour une valeur de
B/D donnée. Cela semble en contradiction avec les
résultats donnés par l'étude théorique de Jeyapalan
(1990). Selon cette étude, les dimensions de la conduite
ont une forte influence sur la distribution des efforts.
Contrairement à la procédure d'analyse utilisée dans
notre exemple, I'étude de Jeyapalan fait varier B/D pour
un diamètre de la conduite, ce qui explique Ia dépen-
dance des résultats en fonction du diamètre de la
conduite tandis que notre étude montre que le rapport
de chargement entre l'approche allemande et
l'approche de Marston est le même pour une valeur de
B/D donnée. Cependant, ce rapport diminue lorsque le
rapport B/D augmente, ce qui démontre que la théorie
de Marston est plus conservatrice pour les tranchées
larges.
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ffi
Effets du rapport de rigidité
entre le sol autour de la conduite (E)
etlesol de remblaiement (E) /

L'influence du rapport de rigidité du sol sur le ratio
de chargement est montrée sur la figure 7 pour six
valeurs de H/D et pour les trois rapports de rigidités
suivants :

E/E, = 0,5 E/8, - 1 E/8, - 2

On remarque que le rapp ort H/D a peu d'influence
sur le rapport de chargement sauf pour les faibles
valeurs de wD (inférieures 5) et que, lorsque le rapport
E /E, diminue , le rapport de chargement augmente
plus fortement. Ceci paraît logique car une valeur de
E /E, faible signifie que la rigidité du sol enrobant est
faible, ce qui diminue la capacité portante de la réalisa-
tion compte tenu de la diminution de la capacité por-
tante du sol enrobant la conduite. On en conclut que la
théorie de Marston est d'autant plus pessimiste que le
rapport tr/81 augmente et que le rapport H/D diminue
(principalement pour les faibles valeurs de H/D), ce qui
signifie qu'elle est plus pessimiste pour les tranchées
superficielles ayant un sol latéral bien compa cté.

W

:::.-=--r 
r-r

111niqr1.ej1.1'. Variation de RC en
différents rapports
Variation of (RC) with
8,,/8., ratios.

50

fonction de H/D pour
de rigidité.
IL/D ratio for different

A partir des résultats des différentes comparaisons,
les remarques pratiques suivantes peuvent être faites :

1) Le rapport B/D apparaît être le paramètre qui affecte
le plus le rapport de chargement RC ; ce rapport RC est
indépendant du diamètre de la conduite pour un rap-
port B/D donné.
2) Le rapport de chargement est toujours inférieur à 1,
ce qui montre bien que la méthode de Marston est
conservatrice.
3) La théorie de Marston est la plus pessimiste pour les
conduites de petit diamètre à cause de leur grând rap-
port B/D; pour les conduites de grand diamètre avec
un B/D faible, le rapport de chargement est indépen-
dant de la hauteur du sol.

4) Le rapport de chargement diminue lorsque le rap-
port H/B et l'angle de frottement augmentent ; il aug-
mente aussi lorsque la compacité du sol diminue.
5) Une comparaison entre les résultats de l'approche de
Marston et ceux d'une approche fondée sur la Méthode
des Étéments Finis (Diab, lggz) confirme le fait que
l'approche de Marston est conservatrice.

on note enfin que la théorie de Marston est la plus
conservatrice pour 1es conduites de petit diamètre réa-
lisées avec un sol de remblai granulaire bien compacté :

dans ces conditions, la charge calculée par la théorie
de Marston est presque deux fois plus élevée que la
charge calcuiée par l'approche allemande.
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Influence sur le milieu
de l'installation d'un panneau
de paroi moulée en bétoll,

L'objet de cet article est d'apporter quelques éléments de
réponse à la question suivante : la phase initiale du
creusement, sous boue de bentonite, d'un panneau de
paroi moulée, a-t-elle une influence sur le comportement
ultérieur du sol et des structures ?
Une méthode numérique aux différences finies (modèle
biphasique couplé), avec une géométrie tridimensionnelle
a été mise en æuvre. Les résultats qu'elle procure ont été
confrontés avec des mesures de chantier. Cette analyse
montre que l'approche 3D est acceptable pour
l'évaluation des déplacements, des contraintes et des
pressions interstitielles. Elle pourrait toutefois être
avantageusement remplacée par une approche
axisymétrique.

The scope of this paper is to provide several findings relating to
the question : Does the initial excavation phase of a cast in situ
panel using a bentonite supporting fluid have an effect on the
ultimate behavior of the soil and supported structures ?

This study was performed using the Finite Difference Method
and considering a three-dimensional geometry and a dual phase
coupled behavior. The numerical results were compared to the
measurements made on-site. The study demonstrated that a 3D
approach is suitable for evaluating the displacements, stresses
and pore water pressures. On the other hand, it was also show
that the three-dimensional model could be replaced by a more
simple axisymmetrical analysis.

dans une argile raide saturée

l'ql
IEl5I lrl
l.SllÉ,

Effect of a cast in sifu concrete
diaphragm wall panel

on the behavior of a saturated
stiff clay

lPI(Jt(oILl+,
lul
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E
lntroduction

Le problème du dimensionnement des parois mou-
lées a été abordé de différentes manières par les
concepteurs. Pourtant, qu'ils utilisent la méthode basée
sur l'équilibre limite, celle aux coefficients de réaction
ou encore celle du con tinuum élastoplastique, peu se
sont intéressés à la phase initiale du creusement de la
paroi. En effet, les calculs sont souvent menés en consi-
dérant que la paroi est déjà présente dans le sol alors
que la réalisation de la tranchée seule modifie de façon
non négligeable l'état de contrainte du massif de sol
avoisinant la saignée.

Il semble aujourd'hui admis que le processus d'ins-
tallation des parois moulées dans les argiles raides peut
causer des déplacements significatifs dans le milieu
environnant ainsi que des réductions conséquentes de
la contrainte horizontale. De nombreux auteurs tels que
Potts et Fourie (1984), Tedd et aL (1984), Powri e et al.
(1,991, 1992) et Gun et al. (1992) ont observé ces phéno-
mènes dans les argiles raides.

Il paraît donc intéressant d'essayer de prévoir les
effets de l'installation de ce type d'ouvrage dans
l'argile. Aussi, des chercheurs britanniques ont mis en
æuwe des études numériques pour tenter de modéliser
ce processus d'installation des parois. On peut citer
Higgins et al. (1989) qui modélisent I'installation de la
paroi en imposant une pression hydrostatique repré-
sentant le béton sur les flancs de la tranchée. Leur ana-
lyse est du type déformation plane, bidimensionnelle.
Powrie et Li (1991) ont, pour leur part, réduit le coeffi-
cient latéral de pression des terres dans le sol derrière
l'écran.

Plus récemment, Ng et al. (1995) ont abordé le pro-
blème de l'installation d'une série de panneaux en
béton dans l'argile. Leur analyse numérique, très com-
plète, est fondée sur deux analyses simplifiées de sec-
tion plane.

Le propos de cet article est d'étudier numérique-
ment l'influence du creusement sous boue de bentonite
et de la mise en place d'un panneau en béton moulé
dans une argile raide saturée. Pour ce faire une srm ula-
tion tridimensionnelle biphasique (méthode du conti-
nuum éIastoplastique - différences finies - logiciel
FLAC 3D Vl.05) d'un panneau de l'une des parois mou-
lées du métro de Lille est réalisée. Le modèle de com-
portement du sol est celui de Mohr-Coulomb. Les para-
mètres ont été calés à partir d'essais de laboratoire et m
situ.

Une confrontation avec des mesures en place effec-
tuées sur un chantier similaire à celui que nous modéli-
sons est proposée de manière à déterminer la validité
de ce type d'approche.

E
Présentation du chan tier
deréîërence

Les travaux présentés dans cet article se basent sur
le chantier de la station Alma-Gare du métro de Lille.
Cette station traverse des formations constituées par le
matériau Argile des Flandres. Elle se situe à Roubaix

I A dans le quartier de la gare.
ta a I

,ta a

TV

ffi
Géometrieet phasage du chantier

La géométrie du projet,
de l'instrumentation sont

et le schéma d'implantation
représentés sur la figure 1.

i#ffi Coupe schématique de la station Alma-
Gare et instrumentation du milieu.
Schematical cross section of Alma-Gare station
and instrumentation of the site.

On y distingue :

- des capteurs de pression situés à l'interface sol-paroi;

- des capteurs de pression en forage situés à 1,80'm de
la paroi ;

- des capteurs d'effort sur les butons.
La paroi, d'une hauteur de 33,5 m dans sa partie la

plus profonde et de 1,22 m d'épaisseur, est inscrite
dans trois couches de sol :

- de la surface à 5,50 m de profondeur : formations qua-
ternaires ;

- de 5,50 m à 9,50 m de profondeur : argile altérée ;

- ensuite : Argile des Flandres.
La paroi est maintenue durant la phase travaux par

quatre lits de butons. Un radier est réalisé en fond de
fouille après la dernière excavation.

ffi
Instrumentation

ffiffi
Les capteurs de pression

La position des différents capteurs est repérée sur
la figure 1. L'instrumentation comprend douze capteurs
de pression hydraulique à contre-pression pneuma-
tique. Ils ont été placés à 10, 15, 20 et 25 m de profon-
deur de la façon suivante :

- quatre capteurs de pression totale situés à l'interface
sol-paroi ;

- quatre capteurs de pression interstitielle situés dans
des forages à 1,80 m du dos de la paroi ;
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- quatre capteurs de pression totale situés dans des
forages à 1,80 m du dos de la paroi.

Les capteurs de pression totale accolés à la paroi ont
été mis en place au moment du remplissage en béton
de la paroi moulée. Les huit autres capteurs ont été pla-
cés dans des forages distincts. Les capteurs de pression
totale en forage ont préalablement été enrobés dans un
coulis de module de compressibilité correspondant à
celui du sol à la profondeur consid érée.

Tous ces capteurs ont été reliés à une centrale d'acqui-
sition de données, de marque Glôtzl, programmée pour
effectuer une série de mesures toutes les douze heures.

iiiriiiiiiiriiilrllrillii*liliii:,]lli;r:rÏIi ;:i:. iiiiililii

Les capteurs d'efforts

Sur chaque niveau de butons sont placées des cordes
vibrantes. Elles sont disposées à 120" sur deux rangées
de butons distinctes. Ces capteurs fournissent donc en
retour des fréquences qui sont retranscrites, à partir
d'une table de conversion, en déformations et efforts.

ffi
Réalisation d'une paroi moulée

Les parois en béton, moulées dans le sol, sont réalisées
par panneaux successifs de largeur variable. Dans la plu-
part des cas, l'opération s'effecfue en trois étapes itératives :

o creusement du premier panneau primaire d'une lon-
gueur de x mètres, bétonnage du panneau primaire
avec mise en place d'un joint d'étanchéité ;

. creusement du second panneau primaire d'une lon-
gueur de x mètres, bétonnage du second panneau pri-
maire avec mise en place d'un joint d'étanchéité ;

o creusement du panneau secondaire de longueur
variable, bétonnage du panneau secondaire.

Dans Ie cas qui nous intéresse, nous observerons
l'effet du creusement sous boue de bentonite d'un pan-
neau de x - 3 m de longueur, de 1,22 m de largeur et
de 33,50 m de hauteur.

E
Modél isation num érique
tri d i mens io n nelle bi phasi q ue r
du creu sement d'u ne tranchée,
sous boue de bentonite

ffi
Mise en æuvre de la modélisation numérique
tridimensionnelle biphasique
du continuum élastoplastique
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Gëonëtrie et conditions aux limites

Le problème étant symétrique par rapport à un axe
vertical passant par le point O de la figure 3, seul le

Formations
quaternaires

Argile
des

Flandres

Tranchée
remplie de
bentonite

E
o
@

Maillage tridimensionnel.
3D mesh.

quart de la géométrie totale est modéllsé. Les dimen-
sions totales de la tranchée sont les suivantes : 1,22 m x
3,00 m x 33,50 m. La figure 2 représente une vue
d'ensemble du maillage qui comprend au total 11 911
næuds et 10 248 é]éments à B næuds. L'étendue du
domaine est de 15,00 m x 30,00 m x 80,00 m.

La figure 3 reprend la partie supérieure du maillage.
Elle permet d'en observer la finesse,, ainsi que la répar-
tition des næuds et des zones.

Les conditions aux limites mécaniques imposées sur
le massif sont les suivantes (voir Fig . 4) ,

- déplacements suivant z rmposés nuls sur Ia face 4 ;

- déplacements suivant x imposés nuls sur les faces 5 et 6 ;

- déplacements suivant y imposés nuls sur les faces 2 et 3.

ÀIofa ; Les conditions aux limites ne sont pas impo-
sées en contraintes mais en déplacements.

Les conditions hydrauliques imposées sont : flux nul
partout, y compris sur les faces de la tranchée soumises
à l'effet de la bentonite.
Par ailleurs, la pression interstitielle est initialisée puis,
fixée dans les formations quaternaires.
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Partie supérieure du maillage
tridimensionnel.
Upper part of the 3D mesh.

1,2 et 5 sont situés
sur les faces de devant

3, 4 et 6 sur les faces
de derrière

Représentation des différentes faces du
massif simulé.
Presentation of different faces of the model.

C a racté risti q u es gëote c h n i q u es si m p I if i,ë,es d u m i I i e u

.:.::. :r::.r::.:: :.:r:::::.:::i :.:::j: ti:::j

.:r:::::.:::::::::i:::::r':r.::r':::i:i:: :j:rr':i... ::. :.::.r _:.:.::.. .. :t::.r':::
::::::::: ::::i:: :i::::::: : i: :::::::::::::::::::i:::l:: l::.i :: ::::l i::r .:.:. .:::::.:: :::.::: ::: :::i r::j:::::.:: :
i:::::j::. : : r :i:: r':. ::: :r':. :::j : :j : :: ..:.... :.::..:::.. .:.:.:.:jfr.
i:.:::: :: ::a::r''i::::::.1:r.:. : :i,
': r:::: : : :l :::i:: : : :::,i ri.: :::.: : :,1: :,: : :. :r.:::,i.,: ..:. .: ..:,..: ...::i..:.:.:.::!;1:.:...:.: :.:l

Description des phases de travaux d'excavation

La tranchée est creusée sous boue de bentonite. La
durée de l'excavation correspond à un poste de travail,
à savoir B heures (procédure utilisée sur le chantier).

L'excavation est réalisée en huit étapes identiques.
Chaque étape est définie de la façon suivante :

- creusement progressif d'un huitième de la hauteur de
la tranchée (soit environ 4 m) ;

- remplacement progressif des éléments excavés par
de la boue de bentontte ;

- écoulement de l'eau autorisé dans le milieu pendant
une heure.

La présence de boue dans la tranchée est reproduite
par l'introduction d'une pression hydrostatique nor-
male au flanc de la tranchée; le poids volumtque de la
boue de bentonite étant de 10,8 kN /m3.

Le creusement de chaque portion de tranchée est
consid éré instantané vis-à-vis de l'écoulement de l'eau
dans le milieu. Entre chaque nouveau creusement,
l'écoulement est autorisé sur une période de une heure.

Dans le paragraphe 3.3, l'évolution dans le temps de
la réponse du modèle après remplissage de la tranchée
par du béton est étudiée.

Points d'observation de la réponse du modèle

Le but de ce travail est de permettre l'observation
des événements engendrés par l'excavation. Pour ce
faire, des points d'observations ont été disposés à des
endroits particuliers du maillage. Ils permettent ainsi
de visualiser (voir Fig. 6) :

- l'évolution de la contrainte totale aux profondeurs de
10, 15, 20 et 25 rn ;

- l'évolution de la pression interstitielle aux mêmes pro-
fondeurs.

De manière plus générale, les gradients de pression
interstitielle et de pression totale dans certaines zones
intéressantes seront représentés. Il en est de même
pour les déplacements latéraux à proximité de la tran-
chée.

ffi
Résultats de la simulation tridimension nelle

Introduction

Les résultats de la simulation numérique sont pré-
sentés de la façon suivante : 1e massif est d'abord
observé dans son ensemble grâce à des coupes dans
les plans (xOz) et (yOz). Les graphiques illustrent l'état
du milieu à la fin de l'excavation, après B heures de tra-
VAUX.

Ensuite, l'évolution de la pression interstitielle et de
la contrainte totale aux points spécifiés dans le para-
graphe précédent, sont étudiés.

Nd
/\N;

1l1if1l1i;fi1fii1|1l|{ll1 *.1.s;i1q. Caractéristiques géotechniques
simplifiées du projet.
Simplified geotechnical characteristics of the
project.

Formations Quaternaires

G = 3.85 MPa K = 8.33 MPa

ô'=28 v=18
C'=5kPa n=0.43
Perméabilité = 2e4 m/s

Poids volumlque sec = 15.2kN/m3

Argile des Flandres

G = 8.34 MPa K = 11.12 MPa

ô'=25 v=10
C'= 26 kPa n = 0.48

Perméabillté = 1e-10 m/s

Poids volumique sec ='l4.2kN/m3

Niveau de la Nappe

Poids volumique Bentonite = 10.8 kN/m3

G : Module de cisaillement
K: Module de compressibilité
O : Angle de frottement
Y: Dilatance
C: Cohésion
n: Porosité

0.00 m

1.50 m
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svnétrier,/ \<JJ9I>

iFli$t,.ii i...'iii.l.ii Position des points d'observation de la
réponse du modèle.
Location of observation points monitoring
model resnonse.

Au paragraphe 3.3, l'attention sera attirée par
lution dans le temps de la réponse du modèle,
coulage du béton dans la tranchée.

Les déplacements à proximité des flancs de la tranchée

Les huit étapes du creusement induisent des déplace-
ments du Vpe de ceux représentés sur les figures B et 9. A

Déplacements horizontaux dans le plan
(yOz).
Horizontal displacements in tfre (yOz) plane.

Rectangle parfait 1X
\l

I
2.4 cm maxr

I

-t-

Forme réelle de la tranchée
-\ ( Déformation amplifiée )

1.8 cm maxi

-'"1,''

I

114 de la tranchée

Représentation de la forme de la tranchée
après creusement.
Presentation of the trench shape after
excavation.

chaque étape, les mouvements sont toujours plus impor-
tants dans le plan vertical (xOz) que dans le plan vertical
(yOz). Les maxima atleignent près du fond de fouill e 2,4 cm
pour le plan (xOz) et 1,8 cm dans le plan (yOz).La forrne
générale de la tranchée, dans tous plans parallèles à (xOy),
à la fin de l'excavation correspond à celle de Ia figure 7.

Les déplacements dans les formations quaternaires
différent légèrement de ceux de la couche d'Argile des
Flandres. Ils restent faibles par rapport à l'ensemble.

Remarquons que dans la réalité, le creusement est
assuré par un outil qui passe de multiples fois dans la
tranchée. Aussi, il n'y a pas de < réduction > visible de
la section de la tranchée dans les plans parallèles à
(xOy). Cette action, qui n'est sans doute pas neutre vis-
à-vis du comportement du milieu, n'est pas prise en
considération dans ce travail.

Déplacements horizontaux dans le plan
(xOz).
Horizontal displacements in the (xOz) plane.

ç-
Y

1'évo-
après
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iï$iittÏ+$iiiiliiiilfiffiil#ËiÊl Répartition des contraintes totales
horizontales o** à la fin de l'excavation
(plan xOz).
Distribution of horizontal total stresses o*" at
the end of the excavation (xOz plane).

ri#$H#fi#ffi +i$$il'ÏilËf 
,ïff i

Les contraintes totales horizontales etles pressions

interstitielles dans le plan (xOz)

Les figures L0 et 11 représentent respectivement la
répartition des contraintes totales horizontales o", et la
répartition des pressions interstitielles à la fin de I'exca-
vation (dans le plan xOz).

. Les contraintes totales horizontales o""
Le graphique 10 montre très nettement qu'à la fin

de l'excavation de la tranchée, l'état de contrainte totale
horizontale o** est fortement modifié. L'effet du creu-
sement se fait ressentir jusqu'à une distance d valant
environ 5 m. Cela coruespond à un rapport d/H de 0,15
(H = hauteur de la tranchée).

La densité de la bentonite étant plus faible que celle
du sol ,L'etat de contrainte généré par la résistance de la
boue à la poussée du sol est naturellement plus faible
que l'état de contrainte initial. Ceci explique la diminu-
tion de o*" à l'approche de la tranchée.

Les contraintes oyy, 6rr, 6xy, 6*r,.ouft l'état de plasticité
du domaine ne sont"pas pré"sentés."On notera que seule
une zone proche du bord des tranchées est concernée par
la plasticité . La majorité du domaine reste élastique.

Remarquons également que la répartition des
contraintes o"*, o* dans les deux plans (xOz) et (yOz)
est similaire à cellê que I'on rencontre dans le cadre de
la réalisation d'un forage cylindrique dans un matériau
élastoplastique.

. Les pressions interstitielles
Le graphique 11 indique une forte décroissance de

TÉ *n

ii$ffiffifli:iiËjÊ#iflr,#**jffit Répartition de s pre s sion s interstitielle s à
la fin de l'excavation (plan xOz).
Distribution of pore pressures at the end of the
excavation (xOz plane).

la pression interstitielle à l'approche de la tranchée. On
observe d'ailleurs que, juste derrière le bord de la tran-
chée,la pression est très faible sur une bande de près
de 50 cm. Les déplacements horizontaux présentés pré-
cédemment sont, sans doute, à l'origine de ce phéno-
mène.

Dans le reste du milieu , et comme pour la contrainte
totale, la variation de pression s'étend jusgu'à environ 5 m.

Au sein des formations quaternaires , la pression
interstitielle n'évolue pas puisqu'elle a été fixée dès le
départ. En tout état de cause, la perméabilité de cette
couche est grande vis-à-vis de celle de l'Argile des
Flandres, ce qui justifie ce choix.

iffil$rËI$*tffiiliïHi#H

Les contraintes totales horizontales
etles pressions interstitielles dans le plan (yOz)

Les figure s 1,2 et 13 représentent respectivement la
répartition des contraintes totales horizontales o"" et la
répartition des pressions interstitielles à la fin de i'èxca-
vation (dans Ie plan yOz).

. Les contraintes totales horizontales o,.,

Le graphique 12 montre très netfement qu'à la fin de
l'excavation de la tranchée,L'etat de la contrainte totale
horizontale o"" est fortement modifié. L'effet du creuse-
ment se fait ressentir jusqu'à une distance d valant envi-
ron 5 m. Cela correspond à un rapport d/H de 0,15.

Les commentaires liés aux observations effectuées
dans le plan (xOz) restent valables dans le plan (yOz).
Toutefois, il est nécessaire de considérer les contraintes
relativement à la direction du bord de la tranchée.
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$$#f#ii#mi$$fi#ffiifli#$ Répartition des contraintes totales
horizontales o** à la fin de l'excavation
(plan y0z).
Distribution of horizontal total stresses o^* at
the end of the excavation (yOz plane).

Ainsi, les observations effectuées dans le plan (xOz)
concernant o*" s'appliquent dans le plan (yOz) à la
contrainte oyy.

Les contraintes o , 6rr, o*y, 6*r, ou, ne sont pas pré-
sentées.

o Les pressions interstitielles
Le graphique 13 indique un comportement de la

pression interstitielle similaire à celui de la contrainte
totale horizontale o"" dans le plan (yOz). Ce comporte-
ment est as sez surprenant : la pression interstitielle
devrait diminuer à l'approche de la tranchée. Une
étude détaillée du phénomère, non décrite dans cet
article, a montré que ce comportement est lié à un effet
de forme de la tranchée parallélépipédique, venant
s'ajouter à l'effet de profondeur et de proximité du pied
de la tranchée dans la direction Oz.

Comme pour la contrainte totale, la variation de la
pression interstitielle s'étend jusqu'à environ 5 mètres.

Au sein des formations quaternaires, la pression
interstitielle n'évolue pas, puisqu'elle a été fixée dès le
départ.

iiiH#iffi ffi trdiiïiËïïiiËi

Évolution de la contrainte totale horizontale
aux points marqués (dans le plan (xOz))

La figure 1,4 représente l'évolution de la contrainte
totale horizontale aux quatre points A B, C et D (voir
Fig. 6) en fonction du temps. Ce graphique indique que
la contrainte à une profondeur z n'est perturbée que
lorsque la tranchée atteint et dépasse cette profondeur.

rr:iii'iil:Ïl$li*liilliii#ffi iiiif.iiiiii Répartition des pressions interstitielles à
la fin de l'excavation (plan yOz).
Distribution of pore pressures at the end of the
excavation (yOz plane).

Contrainte
totale

horizontale
oox 105 Pa

Attention, la contrainte est comptée négativement

Temps (s) x 104

liiiiiiillliiil*i$siïllffiËii ititit Évolution de la contrainte totale
horizontale aux points marqués.
Representation of horizontal total stresses,
versus time, at labeled points.
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Dès que ladite profondeur est dépassée de 2 ou 3 m,
pression se stabilise et reste constante jusqu'à la fin
l'excavation.

Le tableau suivant indique en pourcentage, la
réduction de la contrainte totale en fonction de la pro-
fondeur considérée.

iïiliiiiiiiiiitËxliliilff*iiiïii Réduction.d.e oo* "l 
o/o, aux points

marqués, à la fin de l'excavation.
Pourcentage reduction of o^^, at labeled points,
at the end of the excavation.

La contrainte totale horizontale diminue donc
d'environ 20 % (aux points marqués) au cours du creu-
sement de la tranchée. Il sera intéressant de voir si ces
nouvelles valeurs perdurent après le coulage du béton.

::::::::::::::::::::::':::::::'i:i:::|:::::::::|:.:':::|:::|:::':::::::'i:l]i:::':::':.:|:+:+:i::::::::'::ii::::i::i::r:::
i::::::: ::::::::: ::::::i::::::::::: :::ri:r:i:::::: :::r:i:::::::: :::::.:, ..,. : :a:::: ,. : i::::::: :::r:::::ri:ll
::l:i:::i:::l:il:i:::i::i,::::il,i:l:l::,i::li::::,ij:i:iiii::i::i :::::i::. :r .i::: ::i .. ,i::ii:i::::
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Evolution de la pression interstitielle
aux points marqués (dans le plan (xOz))

La pression interstitielle aux points marqués se
comporte de la même manière que la contrainte totale
horizontale (voir Fig. 15). Cette pression n'est pertur-
bée que par Ie passage de l'outil à la profondeur à
laquelle elle est mesurée. Ensuite, elle reste constante
jusqu'à la fin du creusement.

Le tableau suivant indique en pourcentage, la
réduction de la pression interstitielle u en fonction de la
profondeur consid érée.

i1$lil1ifiiïi1ïfi1 ajii1i1i: Réduction de la pression interstitielle
ert o/o, aux points marqués, à la fin de
l'excavation.
Pourcentage reduction of pore pressures at
labeled points, at the end of the excavation.

La pression interstitielle diminue donc d'environ
14% (aux points marqués) au cours du creusement de
la tranchée. Quel sera son comportement au cours du
temps, après le coulage du béton ?

Temps (s) x 10'

i|!i|1li1|iÏi$ïXlfii1ifili1rffiiil;*1$jii;|: Évolution de la pression interstitielle aux
points marqués.
Representation of pore pressures, versus time,
at labeled points.

ffi
Évolution dans le temps de la réponse
du modèle, après remplissage
de la tranchée par du béton

'I'::::.::::':::'::l':.:':::':::::':':':':.:':':.:':j'::::
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Introduction

L'étape durant laquelle la boue de bentonite conte-
nue dans la tranchée est remplacée progressivement
par du béton, ainsi que la phase de prise de celui-ci
sont très délicates à modéliser. Trois possibilités au
moins s'offrent à nous :

- le béton se comporte comme la bentonite, c'est-à-dire
qu'il est liquide. Il génère alors une poussée hydrosta-
tique sur le bord de la tranchée qur est fonction de sa den-
sité, à savoir environ 2,3. La densité du sol en place étant
de l'ordre de 2, le béton devrait < repousser > le sol...

- la mise en place et la prise du béton sont instantanés à

l'échelle de l'ouvrage. Les déplacements des bords de
la paroi sont alors fixés ;

- le comportement est intermédiaire. Le béton est un
fluide de propriétés telles que la poussée exercée sur le
bord de la tranchée n'est pas hydrostatique. En outre,
ses propriétés changent au fur et à mesure de la prise.

La solution que nous retenons pour cetle étude est la
seconde. Notre choix est motivé par les raisons suivantes :

- les mesures inclinométriques réalisées sur un chan-
tier similaire (chantier Tourcoing-Centre) n'ont pas

le Pressionru 
interstitielle

de 105 Pa
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Point C- 20 m

Point D-25 m



Répartition des contraintes totales
horizontales o**
(plan xOz).

Evolution dans le temps

Representation of horizontal total stresses o...,

versus time (xOz plane).

révélé de recul du sol durant le bétonnage. Aussi, le
béton ne se comporte pas comme un simple liquide ; la
proposition 1 est donc écartée ;

- la troisième possibilité est la plus probable mais, déli-
cate et complexe, elle introduit des incertitudes qui ren-
draient f interprétation de ce travail encore plus difficile.

La seconde hypothèse simplificatrice est donc rete-
nue. Simple à mettre en æuvre, elle devrait permettre
d'observer l'évolution dans Ie temps de la réponse du
modèle.

Cette évolution dans le temps du modèle a don c été
simulée. La période représentée est d'environ trois
mois, ce qui correspond globalement à f intervalle de
temps séparant le bétonnage du panneau de la paroi
moulée, des premiers travaux d'excavation de la station
de métro.

Seul le plan (xOz) nous intéresse, compte tenu du
fait que c'est le plan perpendiculaire à la future paroi
moulée. Par ailleurs, dans le laps de temps considéré,
d'autres panneaux ont été réalisés, ce qui rend l'obser-
vation des informations dans le plan (yOz) sans réel
intérêt.

:.:':':j':':':'i:'|''':.:':':':::':::':::'i:r':':.::r::::::

::r':.:::::.:::::::i:j:.:::::::::::.::::::::r':i:::::.::::::;:: :i::r':r' .:i:., . :..::j:i:
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Les contraintes totales horizontales
etles pressions interstitielles dans le plan (xOz)

Les graphiques 16 et 17 sont à comparer aux
figures 10 et 11.

. Les contraintes totales horizontales o,"
La figure 16 révèle que la contrainte totale horizon-

tale n'évolue que très peu, durant la période des trois

ISrs

Répartition des pressions interstitielles.
Evolution dans le temps (plan xOz).
Representation of pore pressures versus time
(xOz plane).

mois. Les deux graphiques 10 et 16 sont pour ainsi dire
superposables. La figure 18 permet de se rendre
compte du phénomène aux points marqués, en fonc-
tion du temps.

. Les pressions interstitielles
La répartition des pressions interstitielles, repré-

sentées sur la figure 17 est très différente de celle de la
figure 11. Sur l'ensemble du massif, la pression inter-
stitielle remonte de façon à ( revenir ) vers un état
quasi initial. Pourtant, la période de trois mois n'est pas
suffisante pour atteindre cet état initial. La vitesse de ce
phénomène est visible sur le graphique 19.

totale horizontale

La figure 18 représente l'évolution de la contrainte
totale horizontale aux points A, B, C et D en fonction
du temps. L'augmentation moyenne des valeurs pour
les quatre courbes, sur les trois mois, est inférieure
à 4%.

iiiiiiti iiii:i |ii]i|Ïi||iii|l+ql ;;11it.,,,1.111,i1.til;i;

Évolution de la pression interstitielle aux points marqués

La figure 19 représente l'évolution de la pression
interstitielle aux points marqués A, B, C et D en fonc-
tion du temps. Le tableau III indique en pourcentage,
l'augmentation de la pression interstitielle, en fonction
de la profondeur consid érée, par rapport aux valeurs
obtenues à Ia fin du creusement de Ia tranchée.
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;] * #{ffirr,*ffi ts â *Ê*ftso&**
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fli I x*wn*Ë{tt în I ffi*frm*$&*
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#frI r tsfifiE.t**rn I ts#fis*ffi*
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Contrainte
totale

horizontale
o'o x 10s Pa

Evolution de la contrainte totale
horizontale aux points marqués. Évolution
dans le temps.
Evolution of horizontal total stresse oxx at
iabeled points, versus time.

iiii$iliiiÏiiiiiiiiiXiffi*ffiutitt*iiiii.ii Ausmentation de la pression interstitielle
ert o/o, aux points marqués, par rapport à
la fTn du creusement.
Increase pourcentage of pore pressures, at
labeled points. Reference time : end of excavation.

Réduction de la pression interstitielle
ett o/o, aux points marqués, entre l'état
initial et l'état actuel.
Decrease pourcentage of pore pressures,
at labeled points, between initial state and
3 months after excavation.

Temps (s) x 106

:llllllilli-liXiii:iiitiiitiiiiitf, iililit'i:tiiil Évolution de la pryession interstitielle aux
points marqués. Evolution dans le temps.
Representation of pore pressure, at labeled
points, versus time.

Au total, la réduction de la pression interstitielle
entre l'éTat initial et l'état actuel est indiquée dans le
tableau IV :

Pour un observateur qui se contenterait de compa-
rer la pression interstitielle avant creusement de la
tranchée sous boue de bentonite avec celle existant
après trois mois de bétonnage, il apparaîtrait que la
pression interstitielle est peu perturbée.

;l.,;,,,;,,ii;.;,1.,:;';:;i:;l:;,'::';l;:;,,'.:,:,.;:;i;:,ti:i;.i .,.', 
t,,,,it,,,, , 

,t,,,;,. . ,:,:,';:,,,,,.

Conclusion

Le cumul des deux actions suivantes :

- le creusement sous boue de bentonite de la tranch ée ;

- la mise en place du béton (et la phase d'attente des
étapes ultérieures), a pour effets dans la simulation 3D
réalisée :

- une diminution, puis une restabilisation partielle des
pressions interstitielles ;

- une diminution conséquente de la contrainte totale
horizontale, et donc de la contrainte horizontale effective,
compte tenu de l'évolution de la pression interstitielle.

ffi
Synthèse

La simulation numérique tridimensionnelle bipha-
sique totalement couplée de la réalisation d'une tranchée
sous boue de bentonite du chantier ALMA-GARE
conforte les résultats de la littérature. Nous avons effecti-
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vement constaté, dans la simulation, que le processus de
l'installation d'une paroi moulée dans une argile câus€ :

- des déplacements dans le milieu environnant;

- des réductions conséquentes et durables des
contraintes horizontales totales et effectives.

Les phénomènes mis en jeu au niveau des déplace-
ments sont les suivants : chaque nouvelle étape de
creusement génère, près du pied de la tranchée, des
déplacements horizontaux ( proportionnels > à Ia pro-
fondeur de creusement. Pourtant, ces mouvements ne
semblent pas (ou peu) affecter les parties directement
supérieures de la tranchée. C'est comme si un cadre
retenait les flancs de la partie supérieure précédem-
ment excavée. Les déplacements de la partie inférieure
sont alors assez peu influencés par le reste du modèle.
L'excavation produit donc une modification locale des
déplacements.

Les mêmes remarques peuvent être formulées à
propos des contraintes totales horizontales et des pres-
sions interstitielles. On assiste à une a localisation > de
l'effet créé par le creusement. Cette localisation
s'applique d'ailleurs aux trois directions de l'espace
puisque la perturbation horizontale du milieu reste
confinée à la proximité de la tranchée.

La forme et les dimensions de la tranchée (L x I x H)
jouent un rôle important, compte tenu du fait que le
comportement est différent entre le petit et le grand
côté de la tranchée. Pourtant, il ne faut pas oublier que
les deux zones situées de part et d'autre des petits côtés
seront excavées lors du creusement des panneaux
secondaires. Par ailleurs, après le remplissage par du
béton et la prise de celui-ci, le grand côté assurera le
rôle mécanique de maintien des terres.

Dans cette optique, on a montré que l'évolution
dans le temps du comportement du modèle s'accom-
pagne d'une tendance à la restabilisation des pressions
interstitielles (à long terme) mais, que la contrainte
totale horizontale n'évolue que très peu. Cette consta-
tation permet d'avancer l'hypothèse que le panneau
(isolé) de la paroi moulée se trouverait, après sa phase
de mise en place, moins sollicité que l'on ne le suppo-
sait dans l'hypothèse du rc tout en place ). De même, la
contrainte horizontale effective se trouve réduite près
de la tranchée.

E
Confrontation avec des mcsurcs
de chantier

ffi
Les déplacements

Dans la simulation tridimensionnelle, les déplace-
ments sont locaux et restent liés à chaque incrément de
perturbation, eh n'affectant que très peu le reste du
massif.

ffi
Observation d'un cas concret

L'observation d'un cas concret peut donner une
idée du comportement réel du sol. Mais , la rareté des

données concernant cette phase particulière, jugée
( sans effet ) par certains auteurs, rend plus difficile ce
travail. Notre analyse se basera sur une instrumenta-
tion installée sur le chantier Tourcoing-Centre du
métro de Lille (lign e 2,Iot 2, 1995).

o Le métro de LiIIe : station Tourcoing-Centre
Les relevés effectués sur ce chantier permettent

d'avoir une idée de I'amplitude des mouvements géné-
rés par le creusement d'une des tranchées de la paroi
moulée. La figure 20 représente le relevé inclinomé-
trique correspondant (inclinomètre placé à 1 m du dos
de la paroi moulée). Le déplacement maximal est de
l'ordre de 1 cm vers l'intérieur de Ia station , ce qui cor-
respond à une valeur horizontale ô/H de 4.1.0- 4.

La forme des déplacements correspond à celle obte-
nue à partir de l'approche tridimensionnelle. Le maxi-
mum se situe près du fond de la tranchée.

II faut noter que Ia présence d'un ouwage fondé sur
pieux à proximité de la tranchée peut modifier les
déplacements du fait du rôle de rigidification du massif
par l'ensemble pieux-bâtiment. Par ailleurs, l'intervalle
de tolérance des mesures, en cumulé, est relativement
important.

ffi
Conclusion concernant les déplacements

Le chantier Tourcoing-Centre a été instrumenté
dans le but d'observer les déplacements de l'écran et
des ouvrages avoisinants. Les informations issues des
relevés inclinométriques sont à ce titre très impor-
tantes. Elles montrent que les résultats de l'approche
3D sont cohérents.

Aussi, nous pouvons raisonnablement penser, dans
l'état actuel de nos connaissances, que I'approche tridi-
mensionnelle semble assez bien prédire les déplace-
ments générés par Ia réalisation des tranchées, sous
boue de bentonite.

Des mesures réalisées sur d'autres chantiers,
seraient toutefois nécessaires, pour confirmer la vali-
dité, dans le domaine de la prédiction des déplace-
ments, de l'approche tridimensionnelle biphasique
couplée.

ro.00

8.00

s.00

4.00

2.00

o.00

-2.00

.4.00

^6.00

MESURE INCLINOMETRIQUE - TOC INO2. Face AA
Ëffet du creûsêmênt sous boue de bêntônlte dê Ir pâroi

Déplacemenl (mm)

12.û0

ffi Relevé inclinométrique - Mouvements dus
à la réalisation de la tranchée.
Inclinometer data - displacements caused by
trench excavation.

49
REVUE FRANçAIsE oe cÉorrcHNteuE

N" BO

3e trimestre 1997



ffi
Les contraintes totales horizontales

iiiiÏïi#ïr-fiË :ilini;ÏË:Ë+Éi

Introduction

L'approche tridimensionnelle montre une décrois-
sance significative de l'état de contraintes totales hori-
zontales à l'approche de la tranchée. La baisse de
contrainte est importante et rapide.

Confrontation avec le chantier Alma-G are

Des mesures de la contrainte totale horizontale ont
été réalisées dans des forages disposés exactement aux
points marqués A, B, C et D (voir Fig 6). Bien
qu'aucune mesure n'ait été effectuée dans la période de
réalisation de la tranchée sous boue de bentonite, nous
disposons de valeurs relevées avant les premières
étapes d'excavation de la station de métro.

Le tableau V regroupe les différentes estimations,
ainsi que les mesures de o**. On y trouve :

- colonne 2: uûe estimation des valeurs des contraintes
initiales, en aval de tous travauX;

- colonne 3 : Ies mesures réalisées en forage ;

- colonne 4: les résultats du calcul 3D.

ï#IÉ ffifliffiffiifrii#i i Synthèse des différentes estimations de la
contrainte totale horizontale.
Summary of computed and ln sifu horizontal
total stresses.

Les valeurs mesurées sur le terrain sont très infé-
rieures à celles estimées comme étant les valeurs ini-
tiales.

Les résultats issus du calcul 3D sont meilleurs, mais
l'écart par rapport aux mesures ln situ n'est pas négli-
geable. Ainsi, les prédictions proposées pour 1es pro-
fondeurs de 10 m et 20 m sont assez mauvaises, alors
que celles de 15 m et 25 m sont acceptables.

+$ftïÉllîlÏi|ii$lïif ii::;iiil|tlïrill

Conclusion concernant la contrainte horizontale totale

Pour le chantier Alma-Gare, les mesures dispo-
nibles ne sont pas réalisées dans les meilleures condi-
tions pour tirer des conclusions irrévocables. L'intérêt
de l'époque pour ces informations n'était pas concor-

dant avec celui de cette étude. Les relevés n'ont donc
pas été effectués durant la phase qui nous intéresse.
Ainsi privés de mesures initiales, nous ne disposons
pas de référence permettant de juger de la réelle
décroissance de la contrainte sur le site, ni de son
amplitude...

Nonobstant cette remarque, si l'on exclut la mesure
effectuée au niveau du point C (graphique 21),la simu-
lation 3D prédit moyennement bien les valeurs mesu-
rées sur le site.

ffi
Les pressions interstitielles

iilfiitiliiifiiiiiiiÈiliul:li*iiii,:iriTrlt,,

Introduction

Comme pour les contraintes totales hortzontales,
l'approche tridimensionnelle aboutie à une décrois-
sance significative de la pression interstitielle à
l'approche de la tranchée, puis une remontée vers l'état
initial.

Confrontation avec Ie chantier Alma-G are

Des mesures de Ia pression interstitielle ont été réa-
lisées dans des forages disposés aux points marqués A,
B, C et D (voir Fig. 6). Bien qu'aucune mesure n'ait été
effectuée dans la période de réalisation de la tranchée
sous boue de bentonite, nous disposons de valeurs
relevées avant les premières étapes d'excavation de la
station de métro. Il s'agit donc des valeurs obtenues
bien après la mise en place et la prise du béton dans la
tranchée.

Le tableau VI regroupe les différentes estimations,
ainsi que les mesures de la pression interstitielle. On y
trouve :

- colonne 2 : urr€ estimation des valeurs des pressions
interstitielles, eD aval de tous travauX;

- colonne 3 : les mesures réalisées en forage ;

- colonne 4: les résultats du calcul 3D.

La simulation 3D prédit une augmentation de la
pression interstitielle au cours des trois mois séparant
la réalisation de la paroi, des premières excavations de
la station.

lili:iltil:*liiiiiiÏiiii,ff# : i:ti:rti Synthèse des différentes estimations de la
pression interstitielle.
Summary of computed and rn sifu pore
pressures.
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EstEmatlons de la ccntrainte totale horizontafe

û.

0,
g,

Gontrainte
{hilPa}

0,15

0.1

0.05

FolntA-I0m PointB-15m FointC-20rn PointD-25m

lsontraint+ initiale MMe$ure in situ E!Calcul 3D

Représentation des différentes estimations de la contrainte totale
horizontale.
Representation of computed and rn situ horizontal total stresses.

L'augmentation de la pression n'est pas visible sur
les mesures in sifu compte tenu du fait qu'aucune
mesure n'a eu lieu durant cette phase. Pourtant, les
valeurs relevées juste avant les premières étapes
d'excavation de la station devraient représenter Ia réa-
hté en terme de pression. Ce sont ces valeurs que nous
avons comparées aux calculs.

ili,ilÏ+lilr$+l+irir++r'lliïiïi ïiÏ,ii liiililii

Conclusion concernant la pression interstitielle

Les mesures ont été menées à des dates et dans des
conditions qui ne nous permettent pas d'apporter une
conclusion sans appel. Pourtant, l'évolution de la pres-
sion interstitielle semble relativement bien reproduite
par la simulation numérique tridimensionnelle du
c ontinuum é I a stop I a stique .

Conclusions et perspectives

L'absence de mesures réalisées dans des conditions
spécifiquement étudiées pour cette étape particulière,
rend toute conclusion sujette à controverse. I1 est pour-
tant nécessaire de faire le point sur les résultats de ce
travail et de prendre parti en se basant sur les informa-
tions dont nous disposons.

Le tableau suivant regroupe les différents argu-
ments en faveur de l'approche tridimensionnelle.

Compte tenu de toutes les remarques que nous
avons pu formuler jusqu'à présent, l'approche tridi-
mensionnelle apparaît refléter assez bien le comporte-
ment supposé réel du milieu, durant la réalisation d'un
panneau de paroi moulée.

Pourtant, cette méthode nécessite des moyens de
calculs relativement lourds(1). Il serait donc intéressant

'îiiiËi**'#ii**rffiffif;tffii 
Arguments en faveur de l'approche 3D.
Advantages of the 3D method.

d'employer une approche bidimensionnelle non
conventionnelle qui, intégrant une méthodologie parti-
culière, permettrait de s'affranchir de la simulation 3D.

Une approche axisymétrique biphasique couplée,
ainsi que son application, ont été étudiées. Elles ne
figurent pas dans Ie présent article.

E
Conclusion

La simulation numérique tridimensionnelle bipha-
sique couplée de la réalisation d'une tranchée sous boue
de bentonite conforte les résultats de la littérature. Le
processus de l'installation d'un panneau de paroi mou-
lée dans une argile raide cause, d'une part, des déplace-
ments non négligeables dans le milieu environnant,
d'autre part, des réductions conséquentes et durables
des contraintes horizontales totales et effectives.

Chaque étape de creusement de la tranchée est à
l'origine de phénomènes localisés; qu'il s'agisse des
déplacements ou des variations de contraintes. La
forme de la tranchée conditionne la réponse de certains
facteurs, comme la pression interstitielle par exemple.

(1) Durée - 7 jours sur un PC Pentium
puissance des calculateurs favorisera
tion des calculs tridimensionnels.

90 MHz. L'augmentation de la
sans aucun doute la vulgarisa-
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Representation of computed and ln sifu pore pressures.

Par ailleurs, on a montré que l'évolution dans le
temps du comportement du modèle s'accompagne
d'une tendance à la restabilisation des pressions inter-
stitielles. Mais, la contrainte totale horizontale n'évolue
pas sur la période séparant le bétonnage du panneau,
des premiers travaux d'excavation de la station de métro.

La confrontation des résultats de l'approche 3D
avec des mesures et des observations des sites de
Alma-Gare, de Tourcoing-Centre et même de a Bell
Common Tunnel r (non présenté) permet de conclure

REMERCIEMENTS

Cet article est la publication n" 97005 du BRGM. I1 a été réalisé
dans Ie cadre d'un projet co-financé par le BRGM (Contrat n"
9410001) et la Région l{ord-Pas-de-Ca\ais. L'auteur t'emercie H.
Modaressi (BR GM) et J.-F. Ouvry (AI'./TEA) pour \eur participa-

que la simulation tridimensionnelle reflète assez cor-
rectement le comportement supposé réel du milieu.

Compte tenu des lourds moyens de calcul qu'il est
nécessaire de déployer pour une résolution 3D, une
approche axisymétrique biphasique couplée pourra
être envisagée. Enfin, la réalisation complète d'une
paroi moulée nécessite la mise en æuvre de plusieurs
panneaux juxtaposés. Les phénomènes rencontrés
dans le cadre de la réalisation d'un panneau sont-ils
extrapolables à n panneaux ?

tion active et leurs nombreux conseils. L'auteur remercie éga-
lement Ia société ITASCA pour Ie prêt du logiciel FLAC 3D qui a
permis les modélisations numériques prés entées dans cet
article.

Bibliographie

Billaux D., Cundall P. - Simuiation des géo-
matériaux par la méthode des éléments
Lagrangiens . Revue française de Géo-
technique, 1993, no 63, pp.9-21.

Cundail P. Notice du logiciel FLAC
ITASCA, Consulting Group, INC, Suite
210, Minneapolis, Minnesota, 1991.

Gunn M.J., Satkunananthan A., Clayton
C.R.I. - Finite element modelling of ins-
tallation effects. Proceedings of the
conference Retaining Structures, orga-
nized by the Institution of Civil Engi-

f ô neers and Held at Robinson Colleje,
'\\/JL

REVUE IRANçAISE DE GÉOTECHNIQUE
N'BO
3e Trimestre 1997

Cambridge, 20-23 July 1992, pp. 46-55.

Higgins K.G., Potts D.M., Symons I.F. -
Comparison of predicted and measured
performance of the retaining walls of
the Bell Common Tunnel, Transport and
Road Research Laboratôry, Department
of Transport, Report 1,24,1989.

Ng C.W.W., Lings M.L., Simpson 8., Nash
D.F.T. - An approximate analysis of the
three-dimensionnal effects of dia-
phragm wall installation. Geotechnique,
1995, 45, n" 3, pp. 497-507.

Potts D.M., Fourie A.B. - The behaviour of

a propped retaining wall : results of a
numerical investigation. Geote chnique,
1984,34, n" 3, pp. 383-404.

Powrie W., Kantartzi C. - Installation effects
of diaphragm walls in clay. Proceedings
of the conference Retaining Structures,
organized by the Institution of Civil Engi-
neers and Held at Robinson College,
Cambridge, 20-23 July 1992, pp. 37-45.

Powrie W.. Li E.S.F. - Finite element ana-
lyses of an in situ wall propped at for-
mation level . Geotechnique, 1991, 41,
no 4, pp. 499-51.4.



,

Etude numérique
d'un modèle réduit de remblai
sur argile molle

Des calculs en éléments finis d'une expérience
d'élargissement de remblai sur argile molle en
centrifugeuse ont été exécutés avec le module CSNL de
CESAR-LCPC. Ces calculs sont de type élastoplastique
couplé, avec une loi de comportement élastoplastique
anisotrope avec écrouissage pour I'argile.
L'article décrit la détermination des paramètres de calcul,
le maillage et la loi de chargement, et les hypothèses
faites sur les sols et le remblai ; puis il présente les
résultats du calcul et les compare aux mesures, d'une
part, et aux calculs exécutés par les méthodes classiques
(abaques d'élasticité à court terme ; méthode
ædométrique pour les tassements de consolidation),
d'autre part. Les tassements et pressions interstitielles
observés sont assez bien reproduits par le calcul.

Mots clés; éléments finis (méthode), CÉSAn-LCPC (code
d'éléments finis), modèle (rhéologique, Mélanie),
modélisation-élargissement de remblai, sol mou.
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I\umerical analysis
of a small scale model
of embankment on soft clay

Finite element analyses of the centrifuged model of a widened
embankment on soft clay have been performed using the finite
element program CSNL of CESAR-LCPC. Coupled elastoplastic
analyses were performed, using an anisotropic strain-hardening
elastoplastic model for the clay behaviour.
Design parameters for the foundation soil and the fiil are first
described, together with the finite element mesh and the
loading procedure used in the analyses. The numerical results
are compared to the measured settlements and pore pressures
and to the resuits of classical methods used to estimate the
immediate undrained settlements (elastic analysis) and
consolidation settlements (based on the oedometer test). Both
settlements and pore pressures were satisfactorily predicted by
the numerical analyses.

Key words: finite element method, stress-strain model,
modelling, embankment widening, soft soil.
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des variations de contraintes verticales en élasticité iso-
trope (abaque d'osterberg) et le calcul des amplitudes
de tassements d'après les courbes de compressibilité
ædométrique.

Des calculs en éléments finis et des calculs
( manuels l classiques par abaques ont été exécutés sur
les modèles testés en centrifugeuse, afin de comparer
leurs prévisions avec les résultats des mesures de tas-
sements et de pressions interstitielles effectuées en
cours d'essai et de contribuer ainsi à la compréhension
des phénomènes observés sur les modèles. Les calculs
en éléments finis, exécutés avec le module CSNL de
cÉsnR-LCPC, tiennent compte de la montée en accé-
lération au début de l'essai et de la consolidation du sol
au cours du temps.

Après un rappel du déroulement de l'essai en cen-
trifugeuse, cet article présente les hypothèses et les
résultats du calcul en éléments finis, puis les compare
avec les mesures de tassements et de pressions inter-
stitielles effectuées en cours d'essai (Akou, L995) et avec
les résultats des calculs par abaques.

E
Don n ées expéri menta I es

La modélisation numérique porte sur l'élargisse-
ment en cours de centrifugation d'un remblai édifié sur
un massif d'argile < Speswhite ) reconstituée. Le rem-
blai initial et le remblai qui lui est accolé sont consti-
tués de sable de Fontainebleau. Le remblai adjacent a
une largeur en crête égale à une fois et demie celle du
remblai initial. Cet essai porte le numéro 5 dans l'étude
expérimentale (Akou, L995 ; Akou et a1.,1997).

Le modèle centrifu gé était équipé de 11 capteurs de
tassement de surface (numérotés de 1 à 1.1), de cinq cap-
teurs de pression interstitielle et de trois inclinomètres
pour la mesure des déplacements horizontaux (Fig. 1).
Les mesures de déplacements latéraux n'ont pu être
interprétée de façon cohérente et ne sont pas utilisées ici.

Remblai adjacent Remblai principal

a. Tassomètres de sudace

Remblai adjacent Remblai principal

\

b. Piézomètres et tubes inclinométriques

ii iiË* ii*$ifiiîiifili,#iff'# iiii In strumentation du modèle cenrritusé.
Instrumentation of the centrifuged model. a.
Surface settlement gauges. b. Piezometers and
inclinometer tubes.

Introduction
L'étude présentée dans cet article a eté réalisée dans

le cadre d'un programme de recherche sur l'élargisse-
ment des remblais sur sols mous entrepris au début
des années 1990 et comportant des expérimentations
en vraie grandeur et en centrifugeuse et des analyses
théoriques. L'objectif de ces recherches était de préci-
ser les méthodes de calcul des tassements du sol lors
de l'élargissement de remblais existants, en allant au-
delà de la méthode classique de calcul des tassements

I ll par ta méthode ædométrique, qui distingue le calcul
ll+vl
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Les dimensions du modèle sont les suivantes :

- épaisseur de la couche d'argile 1.5,7 crn ;

- largeur à la base du remblai initial 32,9 crn ;

- largeur en crête du remblai initial 12,9 crrl ;

- largeur à la base du remblai adjacent 20 cm;
- largeur en tête du remblai adjacent 20 cm.

L'argile repose sur une couche de sable drainant.
L'argile est saturée et le niveau de la nappe est main-
tenu au niveau de la surface de l'argile pendant l'essai.

E
Programme decalcul
en élénents finis

L'analyse en éléments finis de la consolidation du
massif d'argile du modèl e a été effectuée en utilisant le
module CSNL de CESAR-LCPC (Humbert, 1989). Suc-
cesseur du programme de calcul ROSALIE-Groupe9,
développé au LCPC au cours des années 1970, ce
module permet la résolution des problèmes de consoli-
dation en conditions uni-, bi- et tridimensionnelles, en
utilisant des modèles élastoplastiques tels que Cam-
Clay (Dang et Magnan, 1977), Mélanie (Mouratidis et
Magn an, 1983 ; Lepidas et Magnan, 1.990 ; Kattan, 1.990

; Akou, 1995), ou les autres modèles de comportement
élastoplastiques disponibles dans CÉSAR-LCPC.

E
Modèle de comportement de I'argile

Le modèle développé au LCPC pour représenter le
comportement des argiles naturelles dans les calculs en
éléments finis (Mélanie) est un modèle élastoplastique
anisotrope avec écrouissage dérivé du modèle Cam-clay
modifi é. La figure 1 montre les caractéristiques princi-
pales de sa courbe d'état limite (critère de plasticité)
L'écrouissage est déduit des courbes de compressibilité
ædométrique. A l'intérieur du domaine élastique (inté-
rieur de l'ellipse), le sol est supposé élastique linéaire ani-
sotrope. Sur la frontière du domaine élastique, l'écoule-
ment plastique s'effectue selon une loi non associée.

Les paramètres du modèle sont déduits des caractéris-
tiques physiques et mécaniques du sol mesurées au cours
d'études géotechnigues courantes, à l'exception des para-
mètres d'élasticité linéaire anisotrope. Ces paramètres,, au
nombre de cinq (E'u, E'n, V'nn, V'rh, G',,y,), peuvent être déter-
minés au moyen d'essais triaxiaux avec consolidation ani-
sotrope sur des éprouvettes d'orientations différentes
(Piyal et Magnan, 1984). Toutefois, compte tenu de la diffi-
culté de réalisation de ces essais, les valeurs de ces para-
mètres sont souvent choisies d'après les valeurs trouvées
sur d'autres sites, c'est-à-dire que l'on fixe a priori les
valgurs de n'= E'h/E',,m'- G'uhÆ v, V vh etv'nn et qu'il suf-
fit alors de calculer le module E'" à partir de la courbe ædo-
métrique (courbe de recompression dans le domaine sur-
consolidé), au moyen de la relation :

Cetfe relation traduit la linéarisation de la relation semi-
logarithmique Ae = CrNgo'u entre une contrainte initiale
o'uo et une contrainte finale o'*. Lorsque le sol est dans un
état initial proche de la pression de préconsolidation, on
calcule en général le module entre la contrainte verticale
initiale o'uo et la pression de préconsolidation o'0.

La forme des courbes d'état limite, qui sont homo-
thétiques par rapport à l'origine des axes (Os', Ot),
dépend du coefficient de pression des terres au repos du
sol normalement consolidé K;', qui définit l'angle entre
le grand-axe de l'ellipse et l'axe Os'(Fig. 2).Ce coefficrent
est en général calculé au moyen de l'expression :

K3' - 1- srng' e)

avec (p' : âhgle de frottement interne de l'argile.

0

-0,2

0,2 0,6

ilitiili:iiiiiiilr:i:i:i::i:iil:ili:iltiiiiiiiiiiii:iilii'çi lli iiiiii::i Courbe d'état limite pour argile molle
naturelle : modèle Mélanie (Lepidas et
Magnan, 1990).
Limit state curve for naturai soft clavs : Mélanie
model (Lepidas and Magnan, 1990).

Pour définir l'ellipse correspondant à l'état initial du
sol, on doit déterminer la pression de préconsolidation
o'o qui peut être déduite d'un essai ædométrique.
Lej même essai fournit l'indice de gonflement C. et
l'indice de compressioo C. qui servent à calculer le mo-
dule E'u et la pente l, de la courbe vierge isotrope (e - Jns') :

l"=C. /1n10=Cr/2,3 (3)

Le paramètre d'écrouissage du modèle est la pres-
sion s'o reliée à la pression de préconsolidation par la
relatioh d'origine expérimentale :

Sp = 0,6o0

L'état initial de l'argile est défini par la contrainte
verticale effective o'uo, l'indice des vides initial eo et le
coefficient de pression des terres au repos dans le
domaine surconsolidé K3'. Ce dernier peut être calculé
en utilisant la relation :

K!'-Ki'.fr* (5)

aVeC Ro. = 6'o/o'uo : râpport de Surconsolidation du Sol.

D'autres paramètres sont nécessaires pour décrire le
comportement de l'eau interstitielle et son écoulement à
travers les pores du sol. On admet que les pores de l'argile
sont remplis d'un liquide interstitiel dont la compressibi-
lité, caractérisée par le coefficient de compressibilité a*,

1,41,20,80,4

(4)

E, = 
A%-[r- 

1'^',n1-' tv L 1-vnnl 
(1)

1 + eo . o* - ouo 
. [,,, _ zr'rn'n' ]c, @L'-1_'rl
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dépend du degré de saturation S. de l'argile .L'écoulement
du liquide est décrit par les coefficients de perméabilité
verticale ku et horizontale kn. Les paramètres â*, ku et kn
peuvent varier au cours du temps en fonction de la pres-
sion interstitielle et de I'indice des vides, respectivement.

E
Prop riétés physiques el mécaniques
des matériaux pour lecalcul

Les caractéristiques mécaniques et hydrauliques du
massif d'argile et des deux remblais ont été déduites des
essais de caractérisation de l'argile et du sable réalisés
lors de l'étude expérimentale, en particulier d'un essai
réalisé en fin d'expérimentation sur l'argile du modèle.
Pour calculer le module d'élasticité de l'argile au moyen
de la relation (1), on a utilisé les valeurs suivantes des
paramètres non mesurés, valeurs issues de l'étude de
l'argile molle organique de Cubzac-les-Ponts :

V'nn = 0'1'

V'uh - 0'25

n'= E'h/E',-0,625
m'= G'uh/E'u = 0,450

Une fois déterminé ces paramètres, il reste à définir la
valeur du module E'u au moyen de la relation [1], c'est-à-
dire à choisir l'intervalle de contraintes sur lequel on linéa-
risera la courbe de compressibilité semi-logarithmique.

Sur ce point, les essais en centrifugeuse comportent une
phase initiale au cours de laquelle on passe d'une contrainte
très faible à la contrainte effective consid érée comme initiale
sur le terrain (o'uo), puis une phase où l'on passe de cette
contrainte effective initiale à la contrainte de préconsolidatiory
comme sur un site réel. Pour permettre Ia modélisation des
différentes phases de l'essai, y compris la phase de reconsoli-
dation sous le poids propre du sol, nous avons choisi de
déterminer deux jeux de paramètres d'élasticité anisotrop€ :

- un jeu de paramètres pour la phase initiale, au cours
de laquelle l'état de contrainte passe d'une valeur très
faible à sa valeur c réelle > in sjfu ;

- un jeu de paramètres pour représenter ce qui se
passe lors de la construction des remblais et de la
consolidation qui suit.

Pour trouver le premier jeu de modules, nous avons
linéarisé la déformation entre l'état de contraintes du
modèle sous 1 g et l'état de contrainte final du modèle
sous 70 g.Pour trouver le second jeu de modules, nous
avons linéarisé la déformation entre l'état initial sous
70 g et la pression de préconsolidation (ou la contrainte
effective finale, si le sol reste surconsolidé).

Le coefficient de perméabilité a été également
déduit des essais ædométriques. Il vaut 8,4.10- 10 m/s
(soit 7,26j0- 5 m/jour).

Les propriétés physiques et mécaniques introduites
dans les calculs sont résumées dans les tableaux I et II ;

les couches sont décrites par référence à Ia géométrie
du prototype, déterminée classiquement avec un fac-
teur d'échelle égal au nombre de g pendant l'essai
(dimensions du modèle multipliées par 70).

Notons que les indices de gonflement C. utilisés
pour calculer les modules ont été diminués (d'un fac-
teur 2,5) par rapport aux valeurs tirées des essais (C, =
0,04 au lieu de 0,1). Cette correction a pour effet de
ramener le rapport C./C, à des valeurs plus classiques
(entre 10 et 15). Tous les modules utilisés dans les cal-
culs ont été déterminés dans le cas où le sol reste sur-
consolidé en cours d'essai.

Pour Ie sable, un modèle élastoplastique à critère de
Mohr-Coulomb a été utilisé, mais le remblai a été main-
tenu dans un état élastique en jouant sur la cohésion
effective.

ffi Caractéristiques mécaniques et
hydrauliques du massif d'argile.
Hydraulic and stress-strain characteristics of
the clay mass.

Première phase du chargement
(montée en accélération et consolidation)

Etat de contraLnfes effectives rnifia]es
(deuxième et troisième phases.)

Liste des paramètres du ca\cu|
y:poids volumique du sol; E'u,E'6, G'uh, V'nn, V',rhrparamètres d'élas-
ticité anisotrope ; n : porosité du sol ; T* : poids volumique de l'eau ;

a* : coefficient de compressibilité de l'eau ; ku, kn : coefficients de per-
méabilité verticale et horizontale ; À : indice de compression isotrope ;

eo : indice des vides initial; K3' et Ki'- coefficient de pression des
terres au repos, dans le domaine normalement consolidé et dans le
domaine surconsolidé, respectivement; 11 : indice de normalité de la
loi d'écoulement, égal à 0 pour une loi associée et 1 pour une loi non
associée ; Tolc : tolérance de calcul sur le critère de plasticité.
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r (kN/m1 1,7 ,46 | 17,46

E'n (kPa) 66,8 267,22 534,45 801,67 1 068,87 1 068,88

E'" (kPa) 106,9 427,55 855,1 1282,75 1,10,22 2 137,77

G'"n (kPa) 48,1 192,4 384,8 576,67 769,6 962

Deuxième et troisième phases du chargement (remblais)

E'n kPa) 1349,44 2 485,46 3 749,62 4 948,43 6122,32 7 283,72

E" (kPa) 2 159,11 3976,74 5 999,40 7 917,49 I795,71 11653,9

G"n (kPa) 971,,60 1789,53 2 699,73 3 562,87 4 408,07 5 244,28

y* (kPa) 10 10 10 10 10 10

n 0,56 0,56 0,56 0,56 0,56 0,56

a* (kPa- 1) 0 0 0 0 0 0

kn (m/j) 7,26.10'5 7,26.1,0-s 7,26.10's 7,26.1.0-s 7,26.10's 7,26.1,0's

k" (m/j) idem idem idem idem idem idem

l. 0,217 0,217 0,217 0,217 0,217 0,217

e 7,316 1,31,6 1,,31,6 1.,316 1,316 1,31,6

o'o (kPa) 300 300 300 300 300 300

Ko.
o 0,642 0,642 0,642 0,642 0,642 0,642

K:.
U

0,642 0,642 0,642 0,642 0,642 0,642

n 1 1 1 1 1 1

Tolc 2 000 2 000 2 000 2 000 2 000 2 000

Etat de contraintes effectives initiaies (première phase)

o'uo (kPa) 0,05 0,213 0,426 0,639 0,852 1,066

o'ro (kPa) 3,73 14,92 29,84 44,76 59,68 74,60



$Ë,$.$$-$ffiË,Hfrffi$*iffi Caractéristiques mécaniques et hydrauliques des remblais.
Hydraulic and stress-strain characteristics of the fill material.

E
Maillage et conditions aux
limites

Pour effectuer le calcul correspondant à l'essai 5, nous
avons utilisé le maillage et les conditions aux limites de
la figure 3. Ce maillage comporte 1 712næuds et 537 élé-
ments quadrilatères isoparamétriques à B næuds. Ses
dimensions sont définies à l'échelle du prototype, âu sens
usuel des études en centrifugeuse (dimensions du
modèle réel multipliées par 70). Les conditions aux limites
prises en compte dans ce calcul sont les suivantes :

- drainage par les faces inférieure et supérieure du
massif de sol ;

- déplacements horizontaux nuls en bas et sur les faces
latérales du massif de sol ;

- déplacements verticaux nuls en bas du massif de sol.

L'état initial est caractérisé par une distribution
hydrostatique des pressions interstitielles, avec une
nappe au niveau de la surface de l'argile, des déplace-
ments horizontaux et verticaux nuls en tous les points
du maillage et des contraintes initiales déduites du
poids volumique et du coefficient de pression des
terres au repos dans le domaine surconsolidé, K:'. Les
remblais ont initialement un poids volumique nul, qui
varie par la suite conformément à la loi de chargement.

Le calcul est effectué en trois étapes, correspondant
respectivement à la consolidation du sol sous son poids
propre, puis à la construction des remblais principal et
adjacent. Afin d'éliminer les deux remblais dans la pre-
mière phase des calculs, bien qu'ils existent dans le
maillage, on leur a attribué des modules d'Young et de
cisaillement très faibles. Les caractéristiques des éIé-
ments des remblais reprennent leurs valeurs réelles dès
le début de leur construction.

La montée en accélération de la centrifugeuse, au
début de la première phase, est traduite par l'augmen-
tation du poids volumique des éléments représentant
le massif d'argile. A l'arrivée à 70 g, le poids volumique
est maintenu constant pendant toute la durée de la
reconsolidation du sol sous son poids propre. La
construction des deux remblais est également modéli-
sée par l'augmentation du poids volumique des éIé-
ments constituant le remblai, selon le schéma de char-
gement représenté sur Ia figure 4.

Les pas de temps utilisés dans le calcul ont été
déterminés d'après la formule proposée par Vermeer
et al. (1981) :

At > T* (Ah)2

6k*E

âV€C :

Ah épaisseur maximale des éléments du maillage ;

y* poids volumique de l'eau ;

k* coefficient de perméabilité ;

E module d'Young.

-

Comparaison des calculs
etdes mesures

ffi
Représentation des résultats

L'analyse des résultats expérimentaux et des résul-
tats des calculs a éte effectuée à l'échelle du prototype
(dimensions égales à 70 fois celles du modèle) et en uti-

-3

U=0

(6)

I
l'

Remblai (h=3m) Remblai

-1

=0

!l =V=0
tlffi Maillage et conditions aux limites du calcul.

FE mesh and boundarv conditions.

adjacent principal

Ah=0
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épaisseur
du remblai (m)

reconsolidation remblai principal remblai adjacent

temps
(jours)t5t2 22t6

Augmentation au cours du temps du poids volumique des remblais
(épaisseur d'un remblai équivalent de poids volumique fixe).
Phase 1 : reconsolidation de l'argile sous 70 g;
Phase 2 : construction du remblai principal et consolidation;
Phase 3 : élargissement du remblai et consolidation.
Increase with time of the fill unit weight (thickness of an equivalent fill with constant unit weight).
Phase 1 : Reconsolidation ofclay aT70g;
Phase 2 : Construction of the main fill and consolidation period ;
Phase 3 : Widening of the fill and consolidation period.

Première phase Deuxième phase Troisième phase

lisant une échelle de temps classique pour les études
de consolidation (temps du prototype égal au temps
réel du modèle multiplié par le carré de l'échelle de
modélisation, soit 4 900 dans le cas étudié).

ffi
Su rpressions interstitiel les

La figure 5a montre l'évolution au cours du temps
des surpressions interstitielles aux næuds du maillage
qui correspondent aux positions des capteurs de pres-
sion interstitielle dans le modèle centrifugé. Pour sa
part, la figure 5b présente l'évolution des surpressions
interstitielles mesurées par ces capteurs durant l'essai
5. Ces surpressions ont été déduites des pressions
mesurées, auxquelles on a enlevé la pression hydrosta-
tique correspondant à leur position initiale dans une
nappe stabilisée à la surface du terrain naturel.

D'une manière générale, les surpressions intersti-
tielles calculées suivent l'histoire du chargement du
massif d'argile. La construction instantanée des deux
remblais principal et adjacent est bien marquée sur ces
courbes. Pour leur part, les surpressions déduites des
mesures évoluent de façon atypique pendant la pre-
mière phase de l'essai (le niveau de la nappe n'avait pas
été maintenu constant pendant les 400 premiers jours
et l'on a assisté à un assèchement du sol sortant des
hypothèses de la théorie de la consolidation), puis évo-
luent de façon classique. Toutefois, le fait qu'elles
deviennent négatives en certains points montre que les
conditions réelles du modèle ne sont sans doute pas
identiques à celles adoptées pour les calculs.

La comparaison des calculs et des mesures montre
deux différerc€S :

- les pics initiaux des surpressions interstitielles sont
un peu plus élevés dans les calculs de construction des
remblais, alors qu'ils sont plus faibles lors de la phase
de reconsolidation du sol ;

- la dissipation des surpressions interstitielles est plus
importante dans les mesures. Toutefois, les conditions

aux limites hydrauliques ont probablement varié de
façon imprévue en cours d'essai pour faire descendre
les surpressions interstitielles au-dessous de leur valeur
minimale théorique.

ffi
Tassements

Les tassements de la surface du massif d'argile sont
représentés sur la figure 6 (tassements des points de
mesure en fonction du temps), sur la figure B (tasse-
ments des zones non chargées par les remblais) et sur
les figures 9 et 10 (coupes transversales du remblai à
des instants caractéristiques).

Tassements des points de la surface

Les tassements calculés et observés (Fig. 6) corres-
pondent ass ez bten pour les points de mesure situés
sous les remblais principal et adjacent (points 3,7 et B)
et moins bien pour les points situés sous les talus
(points 4,5 et 6). Le point 9 donne des résultats aty-
piques, dans la mesure où les mesures indiquent un
tassement plus important que pour les autres points du
remblai principal alors que le point est plus loin du
remblai adjacent.

Les écarts entre courbes calculées et courbes expé-
rimentales traduisent une nouvelle fois la difficulté que
présente la modélisation du comportement des sols
sous les bords des remblais. Pour le point 4, 1I est pos-
sible que les perturbations de la première partie de
l'essai (défaut d'alimentation en eau du modèle) puis-
sent expliquer les différences ultérieures, mais la dis-
tance des calculs et des mesures est plus grande pour
le point 5, sans explication connue.

Si l'on fait abstraction de la première phase du cal-
cul, les calculs sont beaucoup plus proches des
mesures, ce qui incite à rechercher une partie des
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Évolution au cours du temps des surpressions
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interstitielles aux points 1 à 5.
en centrifugeuse).

points 1 to 5. a. Finite eiement calculations.
a. Calculs en éléments finis. b. Mesures (essai
Changes with time of the excess pore pressures at
b. Measurements (centrifuge test).

causes des divergences dans la modélisation de cette
première phase de l'essai. Deux commentaires peuvent
être faits :

- la mesure 5 est différente de toutes les autres et il est
peu probable qu'elle soit exacte ;

- le choix des modules des couches pour la première
phase, imposé par le modèle de calcul utilisé (élasticité

linéaire anisotrope dans le domaine surconsolidé),
reproduit ass ez mal la courbe de compressibilité semi-
logarithmique dans sa partie initiale, comme on le voit
sur la figure 7. Si l'on avait adopté un module plus fort
pour les faibles contraintes, on aurait divisé presque
par 10 le coefficient de consolidation du sol et cela
aurait pu produire un comportement non drainé plus
marqué au voisinage des surfaces drainantes.

59
REVUE FRANçAISE DE GEOTECHNIQUE

N'BO
3e trimestre'1997



\
-\ -5M -

È_b 

L-.4M . 
^

-"Nt::
-

\
-' '-*i r\.4_l_ \\rq 5M

5 --[ . ,4M
a*'r--- 4-

5

Temps fiours)
400 800 1200 1 600

Temps (iours)
800 1200 1600 2000 24a0

E10
Ë1s
$

5zo
ttl

fr25
F

30

E'o
E 15
OJ

5zo
gI

fr25
F

30

Temps fiours)
800 1200 1600

2000 2400

2000 2400
Temps fiours)

800 1200 1600 2000 2400

35

400

400

35

a. Tassements des points 4 et 5 b. Tassements des points 7 et 8

400

10

15

2A

25

30

35

,-
F

È
u

\J
H
tr
OJ-LE
(lJ

$
vt
d
F

E10
E15
tIJ

520
(rt

fr25
F

30

35

c. Tassements des points 6 et 9 d. Tassement du point 3

WComparaisondestassementscalculésetmesurésdelasurfacedel,argile'
(Les courbes expérimentales, représentées en traits discontinus, sont notées M. Les courbes
calculées sont représentées par des traits continus et repérées par des chiffres).
Comparison of calculated and measured settlements of the clay surface (The experimental curves are
drawn with dashed or dotted lines and labelled M. The calculated curves are drawn with solid lines and
referred to using numbers). a. Settlements of points 4 and 5. b. Settlements of points 7 and B.
c. Settlements of points 6 and 9. d. Settlement of point 3.
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i*É'iËiHi.ii$tÏÈtiliii+lîffiilffiIil Linéarisation de la courbe ædométrique
pour la couche de surface.
Linear approximation of the compressibility
curve for the surface iaver.

Une autre particularité du calcul, toujours liée à la
forme linéaire du modèle et au changement des
modules lorsque commence la deuxième phase du cal-
cul, est que le tassement associé aux modules retenus
pour la première phase du calcul n'a pas eté atteint

lorsque l'on est passé à la deuxième étape du charge-
ment, et que la fin de ce tassement a été supprimée par
le changement des modules. La première phase de
l'essai a été modélisée dans un calcul spécial sans
modification des modules pendant 2 400jours pour
pouvoir comparer les tassements de l'argile avec les
mesures des tassomètres les moins influencés par la
construction des remblais (tassomètres L, 2 et 11).Les
courbes de la figure B montrent que le calcul surestime
le tassement final du massif d'argile, mais sans excès
pendant les deux premières phases du calcul. On note,
de plus, que la consolidation du sol était loin d'être ter-
minée à la fin de I'essai et que cela a pu avoir des
conséquences dans les zones chargées par le remblai.

l$fi$g$ffi iff $$iiiÏiliii'îËiiiilli

Tassements des remblais selon des coupes transversales

Les figures 9 et 10 donnent une vue d'ensemble des
tassements de la surface du massif d'argile. On
retrouve sur ces figures deux phénomènes qui ne sont
pas reproduits par le calcul : la poursuite de la consoli-
dation du sol dans la partie non chargée du massif
d'argile (capteurs 1,2 et 11) et la remontée du point 5.
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sements du massif d'argile, mais il subsiste entre les
calculs et les mesures des divergences qu'il est difficile
d'expliquer et de faire disparaître.

E
Comparaison des calculs
en élénents finis
et des méthodes classiques

Les calculs classiques d'amplitudes de tassements
sous les remblais s'effectuent en distinguant :

- un calcul non drainé à court terme, que l'on peut
effectuer par exemple avec les abaques de Giroud
(1973) pour les charges en forme de remblai ;

- un calcul du tassement final par la méthode ædomé-
trique, qui consiste à calculer la variation des
contraintes verticales sur une ligne verticale dans le
massif (calcul en élasticité linéaire isotrope, abaque
d'Osterberg), puis à en déduire le tassement en utili-
sant la courbe de compressibilité ædométrique.

Pour ces calculs, nous avons utilisé :

- un module d'Young non drainé uniforme dans toute
la couche d'argil€ Eu = 6 000 kPa (valeur moyenne dans
le massif) et un coefficient de Poisson associé de V,, =
0,5 ;

- les paramètres de compressibilité ædométrique qui
ont servi à déterminer les paramètres du calcul en eIé-
ments finis :

eo = 1,316 C, = 0,04 C. = 0,5 O',,o - 3,7 à 78,3 kPa,

810
Ë15
o
5zoo
82s
l-

30

35

i*ltl i'liri:tlÏ:tli.iiil':lHiæ+ffir:i Consolidation de l'argile sans les remblais
et comparaison avec les tassements des
capteurs 1, 2 et 11.
Consolidation of the clay mass without
embankment loading and comparison with the
observed settlements of points 1, 2 and 11.

La poursuite de la consolidation a été commentée ci-
dessus. Pour le point 5, on peut noter que sa remontée
importante, comme celle de ses voisins, ne peut être
reproduite par le calcul, pas plus que l'inclinaison de la
droite joignant les tassements des points 7 à 9, qui
devrait être horizontale sous le remblai principal, si la
charge est uniforme dans la partie centrale du remblai.
Il s'agit peut-être du signe d'une amorce de rupture
localisée au pied du remblai ou d'une anomalie dans les
propriétés du massif d'argile ou encore d'un problème
de mesure.

Globalement, les calculs numériques donnent donc
une évaluation correcte de l'ordre de grandeur des tas-

avec une pression
contraintes finales

de préconsolidation supérieure aux
(calcul dans le domaine surconsolidé).

Les deux méthodes décrites ci-dessus ont été appli-
quées successivement au remblai principal (Fig. 11) et au

v (m)
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35

ffiComparaisondestassementscalculés(traitscontinus)etmesurés(traits
discontinus) en fin de construction et après consolidation sous I'effet du
remblai principal.
Comparison of calculated settlements (continuous lines) and measured
settlements (discontinuous lines) at the end of the construction of the main
embankment and after a consolidation period.
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ffiComparaisondestassementscalculés(traitscontinus)etmesurés(traits
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Comparison of calculated settlements (continuous lines) and measured
settlements (discontinuous lines) at the end of the construction of the adiacent
embankment and after a consolidation period.
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ffiComparaisondestassementscalculésenélémentsfinis(!ignescontinues)
et par les méthodes classiques (lignes discontinues) pour la construction
du remblai principal.
(La courbe de tassement ædométrique représente la somme du tassement
non drainé et du tassement différé déduit de la méthode ædométrique).
Comparison of the settlements obtained from the finite element analysis
(continuous lines) and from classical methods (discontinuous lines) for the
construction of the main embankment. (The < oedometric settlement ) curve was
obtained by adding the immediate undrained settlement and the differed
consolidation settlement estimated by the oedometric method).

remblai adjacent (Fig. 12). Afin de faciliter la comparaison
des résultats des calculs, les tassements calculés au moyen
de ces paramètres ont été cumulés à partir du tassement
calculé en éléments finis à la fin de la première phase de
l'essai (t - 790 jours).

On note sur les deux figures que les calculs ædo-
métriques ne prévoient aucun tassement de l'argile en
dehors de la zone d'influence des remblais. Cette diver-
gence est compréhensible, puisque les sols naturels ont
en gén éral fini leur consolidation quand on vient les
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Comparison of the settlements obtained from the finite element analysis
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construction of the adiacent embankment.

charger par des remblais. Cela rend par contre difficile
Ie calage direct de cette méthode de calcul, reconnue
satisfaisante dans la pratique, par analyse d'essais en
centrifugeuse sur des modèles de remblais sur argile.

Le tassement calculé en élasticité linéaire (en condi-
tions non drainées) est en assez bon accord avec le cal-
cul en éléments finis dans les deux cas (compte tenu du
décalage de l'origine de ces tassements sur la figure
12). Pour les tassements de consolidation , I'écart entre
les calculs n'est pas non plus très important et peut être
consid éré comme associé à la poursuite de la consoli-
dation du sol sous I'état de contrainte appliqué par la
rotation de la centrifugeuse.

L'examen des figures 9-10 et 1 1-12 permet de compa-
rer les calculs classiques avec les mesures : les écarts, sans
être très importants, témoignent aussi du rôle de la conso-
lidation du massif d'argile indépendamment du poids des
remblais.

E
Conclusion

L'étude présentée dans cet article montre que les
mesures effectuées sur ce modèle réduit centrifugé de
remblai sur argile sont difficiles à analyser en termes de

modèles de calcul : la poursuite de la consolidation du
massif d'argile indépendamment de la charge appliquée
par les remblais est l'une des causes de cette difficulté.
L'absence de mesures de déplacements à f intérieur du
massif d'argile gêne aussi la comparaison détaillée des
calculs et du comportement de ce modèle réduit.

Les ordres de grandeur des tassements et pressions
interstitielles mesurés sur le modèle ont pu être repro-
duits de façon satisfaisante en utilisant les paramètres
de déformabilité du sol déduits de l'essai ædométrique
réalisé en fin d'essai, en admettant que le sol reste à
l'état surconsolidé, ce qui est logique compte tenu de
la procédure de fabrication du modèle.

Par ailleurs, les méthodes usuelles de calcul des tasse-
ments à court terme et différé donnent des résultats du
même ordre que les calculs en éléments finis, abstraction
faite de la consolidation de l'argile en dehors des remblais.

Néanmoins, l'étude ne permet pas de conclure sur
la représentativité par rapport à la nature du modèle de
calcul en éléments finis, pas plus d'ailleurs sur celle du
modèle réduit : f interprétation des mesures faites sur
des massifs d'argile en centrifugeuse mérite encore des
efforts de réflexion, pour la caractérisation des pro-
priétés du massif d'argile et le choix de ses paramètres
physiques et mécaniques, en tenant compte de I'inter-
action de la consolidation et du fluage de l'argile.
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Approche fiabiliste
du comportement
de s canalis ations enter rée s

L'article s'intéresse au problème du comportement et de
la sécurité des conduites enterrées. On présente d'abord
les résultats de diverses études pathologiques qui ont
permis de classer les principaux désordres rencontrés
lors de l'inspection des réseaux d'assainissement. On
évalue ensuite les apports des modélisations du système
sol-conduite à une meilleure compréhension des
mécanismes qui conduisent à ces désordres. Devant les
incertitudes qui affectent les nombreux paramètres qui
interviennent dans le comportement des conduites, une
approche fiabiliste simplifiée est proposée pour
l'évaluation de leur sécurité. Ce type d'analyse permet de
mettre en évidence les paramètres de dimensionnement
qui contribuent à augmenter de manière significative la
fiabilité de ces ouvrages.

The paper deals with the behavior and safety of buried pipes.
Results obtained from inspection of existing underground water
and waste systems are reviewed. A classification of the main
Wpes of damage observed for these structures is established. An
appraisal of the contribution of analytical and numerical
modeling of the soil-pipe system to a better understanding of
the failure mechanisms involved is presented. Taking into
account that large uncertainties affect the parameters
conditioning the behavior of these structures, a simplified
reliability approach is proposed to evaluate their safety. This
type of analysis is useful to identify design parameters that have
the largest influence on the reliability of the system.



AL : somme des charges des roues d'un convoi
de type B. sur un même axe.

B : largeur de la tranchée.
COV(.,.) : covâriance entre deux variables aléatoires.
D : diamètre extérieur de la conduite.
d : diamètre intérieur de la conduite.
e : épaisseur de la paroi de la conduite.
E. : module d'élasticité de la conduite.
E" : module d'élasticité du sol environnant.

: module d'élasticité du lit de pose.

: module d'élasticité de l'enrobage.
: module d'élasticité du remblai.
: module d'élasticité de la zone de bourrage.
: module de réaction du sol.

: fonction de performance.

: hauteur de recouvrement.
: coefficient de réaction du sol.

: rapport entre la poussée latérale et la pres-
sion verticale.

: facteur de charge dépendant de la hauteur
de remblai.

: longueur d'un élément de conduite.
: charge équivalente.
: rrlorrrent fléchissant dans la conduite.
: rxolz€nne de la variable aléatoire X,.

: effort normal dans Ia conduite.
;ovalisation admissible de la conduite.
: charge verficale concentrée sur Ia conduite.
: pression sur un plan horizontal du remblai

de la tranchée.

: pf€ssion verticale au-dessus de la conduite.
: pr€SSion latérale sur Ia conduite.
: variable aléatoire i.

: indice de fiabilité.
: déflexion horizontale de la conduite.
: déflexion verticale de la conduite.
: poids spécifique du remblai.
: tg$, coefficient de frottement interne du

remblai.

: tgQ', coefficient de frottement sur la paroi
de la tranchée.

o! : limite d'élasticité en compression du maté-
riau de la conduite.

oi : limite d'élasticité en traction du matériau
de la conduite.

oi : écart type de la variable aléatoire X,.
I
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E
lntroduction

L'analyse du comportement des conduites enterrées
constitue actuellement un des problèmes les plus déli-
cats posés à l'ingénieur. Ce comportement dépend
d'un grand nombre de facteurs mal contrôlés dont il
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est difficile de modéliser les effets de façon réaliste. On
connaît par exemple f importance des conditions de
pose, des conditions géotechniques locales, des sur-
charges accidentelles. Ces éléments sont, dans une cer-
taine mesure, aléatoires. Il est pourtant courant d'ana-
lyser les conduites au moyen de modèles déterministes
basés sur des hypothèses simplificatrices (chargement
symétrique, sol représenté de façon idéalisé) dont la
valeur peut souvent être mise en doute. I1 semble donc
qu'il ait manqué aux multiples études théoriques et pra-
tiques sur ce thème un cadre de référence général qui
permette de confronter les modélisations et la réalité,
et d'avancer effectivement dans la recherche d'une
meilleure sécurité. n est tentant pour définir ce cadre,
d'avoir recours à l'approche fiabiliste qui s'avère utile
pour déterminer les éléments (facteurs de robustesse)
susceptibles de réduire, à moindre coût, les probabili-
tés de désordres pour ce type d'ouvrage dans un
contexte qui restera toujours incertain.

Nous présentons dans cet article une approche fia-
biliste du comportement des conduites enterrées. Nous
tentons en effet de faire le point sur la question en
adoptant une vision globale et en recherchant le lien
entre les désordres constatés sur les conduites d'assai-
nissement et leur comportement mécanique . L'accent
est donc mis sur les différentes études pathologiques
et les enseignements qu'elles peuvent nous apporter.
Bien qu'elles soient très utiles, ces études rencontrent
rapidement leurs limites car elles nécessitent de nom-
breuses données dont on dispose rarement. Ce déficit
est alors comblé par la modélisation du comportement
du système sol-conduite. Sur la base des résultats des
études pathologiques, la modélisation est orientée de
sorte à couvrir la majorité des effets constatés. Ces
effets sont étudiés en fonction de facteurs qui peuvent
être accidentels, comme la présence de vides ou de
points durs sous la conduite. Nous insistons sur leur
prise en compte aussi bien en comportement transver-
sal qu'en comportement axial de la conduite.

Nous introduisons par la suite, le concept de fiabilité et
sa quantification au moyen des méthodes de premier
ordre. Ces méthodes sont d'utilisation simple et permet-
tent d'évaluer le < poids > de chaque paramètre du sys-
tème sol-conduite sur la sécurité de ce dernier dans un
contexte aléatoire. On s'intéresse dans cette approche à
montrer l'effet des ( paramètres de contrôle ), paramètres
de conception et de dimensionnement, sur la fiabilité de
l'ouvrage dans des conditions de pose plus réalistes.

E
Pathologie
des canalisations enterrées

ffi
État actuel des réseaux d'assainissement
en France

Dans le domaine de la pathologie des conduites
enterrées en gén éral, et des conduites d'assainissement
en particulier, le volume des travaux est assez restreint
et présente un caractère disparate. Ceci témoigne, d'une
part, d'une faiblesse du nombre de diagnostics réalisés
actuellement et, d'autre part, de l'absence d'exploitation
centralisée, rendant difficile toute analyse statistique.
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En France, les rares études consacrées au recense-
ment des réseaux d'assainissement, permettent de tirer
des informations sur les principales caractéristiques du
patrimoine français. Ainsi, le linéaire national est
estimé à environ 160 000 km, branchements particuliers
non compris; 60 à 75'/" des réseaux existants sont du
type séparatif; 70 à 75 "/" des réseaux recensés sont non
visitables. Les matériaux les plus utilisés pour la
construction des réseaux d'assainissement sont le
béton et I'amiante ciment qui représentent 70 % du
linéaire. Le grès est crédité de 10 ./, environ, tandis que
la fonte et le PVC ne totalisent que quelques pour cent.
Plus de 30 % du patrimoine a plus de 50 ans ; B "Â du
linéaire total, soit B 000 km de canalisations non visi-
tables et 4 300 km de canalisations visitables, nécessi-
tent une réhabilitation (Schwarze, 1994; Degas, 1986).
Ce dernier point montre l'ampleur des dégradations du
patrimoine français. Les conséquences se font immé-
diatement sentir: de plus en plus, des s;rmptômes de
dégradation de la qualité des fleuves et des rivières qui
traversent les grandes villes et qui constituent le prin-
cipal milieu récepteur pour les rejets des zones
urbaines, apparaissent. L'impact économique est aussi
important : les collectivités en France consacrent
chaque année 13 milliards de francs pour les systèmes
d'assainissement. Il faut noter que la situation n'est
guère meilleure dans les pays voisins (Aflak, 1594).

TrI
Bilan des désordres les plus courants

Un désordre est une particularité physique etlou
fonctionnelle de I'ouvrage, affectant ou susceptibie
d'affecter à terme la structure eVou le fonctionnement
du réseau. Les désordres sont de ce fait classés suivant
deux catégories :

- Ies désordres de service ou de fonctionnement. On
trouve dans cette catégorie les infiltrations et les exfil-
trations d'effluents, les dépôts de matières solides, les
contre-pentes, les déboîtements et les décalages au
niveau des joints ;

- Ies désordres structuraux tels que les fissures, les cas-
sures, les ovalisations et les effondrements.

Sur la fréquence de ces désordres, les résultats de
différentes études pathologiques ne semblent pas tou-
jours concorder. Cela n'est pas surprenant, puisque ces
études se basent sur des données régionales, donc dif-
férentes d'une étude à une autre, et souvent incom-
plètes. Malgré les disparités qu'on a pu observer, il res-
sort que les défauts de type déboîtement et décalage au
niveau des joints sont les plus fréquents, suivis des fis-
sures, longitudinales ou transversales, et des cassures.
En effet, Lester et Farrar (1979) relèvent un taux de
58 % de joints décalés ou déboîtés sur l'ensemble des
désordres observés. De même, Le Barbanchan et
Besanval (1986) constatent que le déboîtement et le
décalage au niveau des joints constituent les défauts les
plus courants avec un taux d'environ 40 %. Goulter et
Kazemi (1989), analysant les dégradations du réseau de
distribution d'eau potable de la ville de Winnipeg au
Canada, remarquent, eux aussi, que les défauts des
joints et les fissures sont parmi les désordres les plus
courants avec des taux de 30 % et 24 o/o respective-
ment. Nous avons, de notre côté, pu confirmer ce résul-
tat suite à une étude pathologique menée sur un
Iinéaire d'environ 100 km du réseau d'assainissement

de la communauté urbaine du Grand Nancy en France
(Benmansour et Pilloy,1996). En effet, les problèmes de
déboîtement et de décalage au niveau des joints des
canalisations représentent à eux seuls 30 % du pour-
centage total des défauts. Les fissures représentent
environ 20 "4.

Lorsqu'ils ne peuvent être attribués à une mauvaise
qualité de pose de la conduite, les problèmes de déboî-
tement et de décalage au niveau des joints sont souvent
dus à un effet de flexion longitudinale de la canalisa-
tion, dont les causes sont multiples. II en est de même
pour la fissuration transversale . La fissuration longitu-
dinale est, quant à elle, due à un effet d'écrasement ou
de flexion transversale. Nous avons remarqué, en effet,
que les fissures longitudinales étaient réparties aux
quatre sommets de 1a conduite : clef de vorjte, radier,
reins droit et gauche. Nous avons constaté, par ailleurs,
que le type de fissuration (longitudinale ou transver-
sale) traduit un comportement bren particulier de la
conduite, qui dépend des dimensions de celle-ci. A ce
propos, la figure 1 montre, pour le cas de conduites en
béton et béton armé, la relation entre le type de fissure
et le paramètre L/D, L étant la longueur d'un élément
de conduite et D son diamètre. Il est intéressant de
remarquer que pour les fortes valeurs de L/D, on
observe une tendance nette à la diminution du nombre
de fissures longitudinales. Le comportement de la
conduite est du type cc poutre ). Inversement, le
nombre de fissures transversales augmente avec ce
rapport. Le comportement de la conduite dans ce cas
est du type ( anneau ) (Benmansour et Pilloy, 1996 ;

Benmansour et al., 1997).
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Les causes induisant des effets de flexion de la cana-
lisation sont multiples. Les mouvements du sol encais-
sant sont les plus courants. En effet, les mécanismes
géotechniques (tassements différentiels le long de la
canalisation, discontinuités dans le sol, glissements de
terrains...) combinés aux surcharges exceptionnelles de
surface, sont à l'origine de bien des dégradations struc-
turelles. La figure 2 montre à cet effet, l'influence de la
profondeur de pose sur le taux des dégradations. Pour
les conduites ( superficielles ) (profondeur < 1,5 m) le
nombre de défauts est beaucoup plus élevé, probable-
ment du fait des contraintes exceptionnelles en surface.
Il est de l'ordre de quatre fois supérieur à la moyenne,
toutes profondeurs confondues.
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itl-iiliiiXrifi*i'-i'iliiffi i ji-* Principe de calcul du modèle de Marston.
Principle of Marston's model.

C om po rtement tra nsve rsa I

Pour ce qui concerne le comportement transversal,
le modèle de Marston-Spangler est le plus ancien et
constitue la base de la plupart des règlements actuels.
En utilisant la théorie des silos et en considérant la
tranchée comme un silo dont l'une des dimensions est
infinie, Marston (1927) propose une méthode de calcul
de la charge verticale supportée par la conduite. Cette
charge correspond au poids des terres et, éventuelle-
ment, des surcharges de surface, diminué des forces de
frottement le long des parois de la tranchée (Fig. 3).
Cette charge est ensuite comparée à la résistance
caractéristique de la conduite. Dans son approche,
Marston ne s'intéresse qu'à la charge verticale concen-
trée au-dessus de la conduite. Ceci laisse supposer que
le modèle n'est valable que dans le cas des conduites
rigides. Par la suite, Spangler (1941) a généralisé le
modèle de Marston aux conduites flexibles en considé-
rant une distribution des contraintes autour de la
conduite comme le montre la figure 4. Les pressions
verticales sont distribuées le long du diamètre de la
conduite et les pressions horizontales sur un arc de
100". L'intensité de la pression horizontale est suppo-
sée proportionnelle à l'ovalisation horizontale. Le rap-
port des deux pressions verticale et horizontale dépend
du degré de compacité du sol d'enrobage.

Par ailleurs, la méthode des éléments finis reste la
plus efficace pour l'analyse de l'interaction sol-struc-
ture. EIle permet, notamment dans notre cas, de modé-
liser le contact entre la conduite et le sot (Valliappan et
al., 197 6), de prendre en compte le phasage de
construction de la tranchée (Nath, 1977; Selig et al.,
1982; Jeyapalan et Bolden, 1,986; Selig et Packard, lgBT)
ou encore de considérer le comportement linéaire ou
non-linéaire du sol et de Ia conduite (Nayak et al., lgTT ;
Valliappan et al., 1976; Nath,1977 ;Krtzek et McQuade,
1978; Duncan, 1979 ; Selig et aI.,1,9BZI Ce dernier point
est crucial. Il n'a cependant fait l'objet que d'un intérêt
secondaire. L'utilisation de la méthode des éléments
finis nécessite f introduction de lois de comportement
du sol et de la conduite. Si pour le matériau de la
conduite, le comportement est relativement connu, il
n'en est pas de même pour le matériau du remblai de la
tranchée. En effet, sauf dans le cas d'études spécifiques
où l'on dispose des résultats d'essais au laboratoire per-
mettant de caractériser le comportement du matériau, il
est difficile de choisir le modèle de comportement du
sol de la tranchée. Même si un tel choix est fait, les
paramètres du modèle sont souvent difficiles à déter-

1.5

0

1.5 - 2.0 2.0 - 2.5 2.5 - 3.0 3.0 - 4.0 > 4

Profondeur de pose (m)

Influence de la profondeur de pose sur les
désordres.
Influence of depth of trench on damage.

D'autres causes peuvent être citées, notamment la
corrosion et les erreurs ou les insuffisances dans la
conception. Ce dernier point mérite qu'on y prête
attention. En effet, les règlements actuels, français, alle-
mand ou américain, de vérification de la sécurité des
conduites d'assainissement négligent le comportement
axial et considèrent un comportement en déformation
plane de ces ouvrages. or, les études pathologiques
citées plus haut montrent l'importance des désordres,
en l'occurrence les ruptures circulaires, traduisant ce
genre de comportement (Benmansour et al., 1997).

Bien qu'elles soient très utiles, on se rend compte
assez rapidement des limites des études pathologiques.
Elles nécessitent en effet, de nombreuses données dont
nous disposons rarement, et qui revêtent souvent un
caractère fortement aléatoire. Ce déficit peut être alors
comblé par la modélisation du comportement du sys-
tème sol-conduite. Sur la base des résultats des études
pathologiques, la modélisation peut être orientée de
sorte à couvrir la majorité des effets constatés.

E
Modélisation
du comport ement mécaniq ue
des conduites entelrées

ffi
Étude bibliographique des modèles
de comportement des conduites enterrées

La modélisation du comportement des conduites
enterrées a été traitée dans la littérature suivant deux
axes distincts : le comportement transversal et le com-
portement axial. Ce dernier n'a suscité que peu
d'interêt. En effet, la plupart des auteurs considèrent
un comportement de la conduite enterrée en déforma-
tion plane, ce qui n'est pas toujours réaliste.

ô8
REVUE FRANçAISE DE GEOTECHNIQUE
N" 80
3e trimestre 1997



Distribution des pressions autour d'une
conduite flexible selon la méthode de
Marston-Spangler.
Distribution of soil stresses around a flexible
pipe according to the Marston-Spangler
method.

miner. La loi hyperbolique de Duncan (Duncan et
Chang, 1970) semble être la loi de comportement du
remblai la plus utilisée dans l'analyse par éléments finis
du système sol-conduite. Elle a fait l'objet de quelques
comparaisons avec l'expérience et a donné des résul-
tats satisfaisants (DuncâD, 1979). De plus, dans une
étude antérieure, nous avons pu confronter les résul-
tats d'essais expérimentaux et ceux obtenus par une
modélisation aux éléments finis en deux dimensions
(Benmansour et al., 1995). Dans une tranchée expéri-
mentale, où l'on a disposé des tuyaux de différentes
natures (béton armé, fonte, amiante-ciment, PVC) et de
différents diamètres (250, 600 mm), on a mesuré les
pressions autour de la conduite et les ovalisations de
celle-ci. Nous avons alors comparé ces résultats à ceux
donnés par la modélisation. Trois lois de comportement
du matériau de remblai ont été considérées : loi élas-
tique linéaire, loi élastique linéaire associée au critère
de Mohr-Coulomb et loi de Cam-Clay. Nous avons
trouvé que la loi élastique linéaire donnait des résultats
très satisfaisants. 11 semble donc que le comportement
du remblai de la tranchée reste, dans bien des cas, dans
le domaine élastique, ce que l'on peut atfribuer à la forte
préconsolidation des sols compactés. Ce comportement
est plus sensible aux variations des propriétés du sol, et
par conséquent aux variations des paramètres de la loi
de comportement, qu'à la forme de celle-ci.

Notons enfin que l'une des difficultés majeures du
modèle en comportement transversal est la prise
compte des surcharges superficielles. En effet, il est dif-
ficile, dans I'hypothèse de la déformation plane, de
prendre en compte les surcharges superficielles et,
notamment, celles dues aux véhicules. Nous avons
choisi dans cette étude de remplacer la charge d'un
véhicule par une charge équivalente en deux dimen-
sions, comme cela a été proposé par de nombreux
auteurs. Duncan et Drawsky (1983), se basant sur la
théorie de Boussinesq, suggèrent que Ia charge équi-
valente en déformation plane est celle qui produirait la
même contrainte verticale sur la conduite que celle pro-
duite par un chargement de véhicule en trois dimen-
sions. Ils proposent la formule suivante :

AL

Ç

LL : charge équivalente ;

AL : sorrrrrre des charges des roues sur un même âX€ ;

Ko : facteur de charge dépendant de la hauteur de remblai.

Seed et Raines (1988) font remarquer que cette for-
mule est conservatrice. De nouvelles méthodes, plus
rigoureuses, basées sur un couplage entre la méthode
des éléments finis et les transformées de Fourier ont
été proposées récemment (Fernando et a1.,1996). Nous
avons choisi d'utiliser la méthode de Duncan et
Drawsky (1983) pour sa facilité de mise en æuvre.

axial

Pour Ie comportement axial de la conduite, Ie
modèle le plus utilisé dans Ie domaine des fondations,
est celui de la poutre sur appui élastique continu. Ce
modè}e considère que la poutre (conduite), dans le sens
longitudinal, est continue et élastique. Le sol suppor-
tant l'ouvrage est aussi considéré élastique linéaire.
Sous le chargement, la poutre (conduite) f]échit et se
déforme suivant une courbe en cloche. On suppose
alors que la réaction du sol, ou pression de contact, est
proportionnelle à la flèche de la conduite suivant la for-
mule de Terzaght (Fig. 5). En appliquant les équations
de base de la résistance des matériaux, on obtient
l'équation différentielle du 4' ordre de la ligne élastique
de la conduite, dont la résolution donne l'effort tran-
chant et le moment fléchissant en chaque section de la
structure.

Le comportement axial des conduites enterrées n'a
fait l'objet que de peu d'études. On a souvent considéré
des conditions de pose optimales assurant un compor-
tement en déformation plane de la conduite. Or l'expé-
rience montre que ces conditions optimales sont loin
d'être toujours respectées dans la réalité. En effet, suite
à des mécanismes géotechniques (tassements différen-
tiels, dégradations du lit de pose...), la conduite, d'une
structure initialement sur appui continu, devient une
structure sur appuis espacés. Afin de tenir compte de
ces éventuelles discontinuités (vides sous la conduite,
tassements locaux, joints de la conduite...), certains
auteurs ont introduit les méthodes numériques (é1é-

ments finis, couplage éléments finis-équations inté-
grales) pour étudier le comportement de l'ouvrage
dans ces conditions (Selvadurai, 1985, 1991 ; Selvadu-
rai et Pang, 19BB ; Selvadurai et al., 1990 ; Jeyapalan et
Abdel-Magid, 1987). Ces études ont surtout montré
l'importance de la prise en compte du comportement
axial de la conduite dans des conditions de service plus
réalistes.

Modèle de la poutre sur appui élastique
continu.
Model of the beam on continuous elastic
support.

P
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ffi
Modélisation du comportement transversal
et axial de la conduite

Suite aux constatations pathologiques, nous nous
sommes intéressés aux causes éventuelles qui peuvent
conduire à un comportement limite en flexion transver-
sale ou longitudinale de la conduite. Ce sont essentiel-
lement les conditions de pose de la canalisation, les sur-
charges excessives de surface, les discontinuités dans
le sol, les vides et les points durs sous la conduite, etc.

Dans un souci de simplification, nous avons divisé le
problème en considérant, d'une part, le comportement
transversal et, d'autre part, le comportement axial. Le
comportement transversal de la conduite a été modé-
lisé à l'aide du logiciel CESAR, du Laboratoire central
des ponts et chaussées (LCPC), qui est un progiciel
général de calcul par la méthode des éléments finis
adapté aux problèmes de génie civil. Le comportement
axial a été modélisé à l'aide du logiciet RIDo (Fages et
Bouyat, 1971) basé sur la méthode du coefficient de
réaction. Il est particulièrement adapté aux structures
linéaires, telles que les pieux ou les conduites . La
figure 6 présente un exemple de maillage des deux
modèles utilisés.

Nous nous limitons dans ce qui suit à la présenta-
tion des résultats de deux cas montrant l'influence :

- des conditions de pose sur le comportement trans-
versal de la conduite ;

- de la présence d'une discontinuité dans sol le long de
la canalisation sur le comportement axial.

.Cas7
Le premier cas correspond à une conduite en béton

armé de 2 m de diamètre (D2000 BA) dans une tran-
chée de 2,5 m de largeur et avec une hauteur de recou-
vrement de 4 m. La conduite est soumise, en plus des
charges des terres, aux surcharges de véhicule de type
convoi B. (chargement consid éré dans le règlement
français et correspondant au croisement de deux
camions de 30 tonnes). On admet que la conduite se
trouve dans des conditions de pose médiocres et que
la compacité du lit de pose à proximité des hanches de
la conduite est faible (module de la zone de bourrage
Eo),.suite, par exemple, à une mauvaise mise en place
ou a un entraînement hydrodynamique des fines. La
figure 7 montre la distribution du moment fléchissant
autour de la conduite. On considère une adhérence
parfaite entre le sol et la conduite. Le calcul est fait en
élasticité linéaire.

Nous constatons que le moment fléchissant au
niveau du radier de la canalisation est très sensible à la
compacité de la zone de bourrage. Il augmente d'envi-
ron 85 % par rapport au cas homogène (conditions de
pose optimales) . La diminution de la compacité d'une
partie du lit de pose provoque une amplification de
l'effet d'écrasement de la conduite. Ceci fait augmen-
ter les efforts dans la conduite, notamment au niveau
du radier. Cela montre l'importance de la zone de bour-
rage et le rôle qu'elle peut jouer dans la dégradation de
la conduite.

.Cas2
Dans le second cas nous considérons un tronçon de

canalisation entre deux regards de visite long de 30 m

(b)

Maillage du système sol-conduite.
Mesh of the soil-pipe system.

constitué d'éléments de conduite en béton armé de
300 mm de diamètre et de 3 m de longueur. Les regards
de visite sont modélisés par des appuis simples qui tra-
duisent la souplesse de la canalisation à ces endroits.
Le tronçon traverse un sol dont les caractéristiques de
déformation (module du sol) changent brutalement. La
figure B montre la variation du moment f]échissant
maximal, rapporté à celui d'un sol sans discontinuité
(M,r,u" : rrrotrlent maximal dans le cas du sol non homo-
gène ; Mn-u" : lTrorrlent maximal dans le cas d'un sol
homogène), en fonction du rapport des modules des
deux sols rencontrés.

Le moment maximal se trouve à f interface des deux
sols. Nous remarquons qu'une discontinuité dans le sol
le long de la conduite provoque une augmentation
considérable du moment, notamment pour les faibles
valeurs du rapportE,r/E.,. Ainsi pour des sols très dif-
férents (E,2/E,1
14 (tuyaux sans joints) à 1B fois (tuyaux avec joints)
supérieur à celui du cas d'un sol homogène (E.r/E", =/F -,1)s2' "s1 - L)'-s2'-s1
Nous constatons par ailleurs que pour E,z/E,; --0,5 la
discontinuité dans le sol se fait réellemenf-seniir.

Hormis ces deux applications, nous avons étudié
l'effet d'un ensemble de facteurs d'environnement et
de dimensionnement du système sol-conduite sur le
comportement de cette dernière. Cette étude paramé-
trique nous a permis, d'une part, de confirmer les résul-
tats de l'étude pathologique (comportement en flexion
transversale et longitudinale, influence de la profon-
deur de pose, influence de l'élancementL/D) et, d'autre
part, de justifier l'utilisation des modèles présentés
dans l'analyse de fiabilité (Benmansour, 1996).

l
.l

I

I

-+
ï'il

Remblai de

tranchée

Conduite

Sol
environnant
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Variation du moment fléchissant maximal
relatif en fonction du rapport E,z/8,1.
Variation of maximal bending moment with
ratio E,z/E {.

comme des variables aléatoires. Une analyse de ce brpe
permet, en effet, d'évaluer la sécurlté de l'ouvrage en
tenant compte du poids respectif de f incertitude qui
affecte chacune des variables. Elle permet surtout de
comparer les probabilités de ruine associées à diverses
options et de définir les paramètres de dimensionne-
ment sur lesquels il est possible de jouer pour arriver à

des solutions robustes, peu sensibles aux incertitudes.

Les conduites enterrées sont des systèmes com-
plexes, dont les caractéristiques évoluent avec le temps.
Une analyse rigoureuse de fiabilité pose donc des pro-
blèmes délicats, pour l'instant sans doute insurmon-
tables. On peut, toutefois, dans un premier temps limi-
ter l'analyse à certains composants du système : une
section transversale typique de la conduite pour le
comportement transversal et un tronçon typique pour
le comportement axial. Cette analyse peut, par ailleurs,
se faire dans un cadre similaire à celui des analyses
déterministes habituelles. Le temps n'intervient alors
qu'au travers du concept de vie utile de l'ouvrage. Les
sollicitations externes considérées sont les plus défavo-
rables prévues durant cette période et on admet que les
propriétés mécaniques considérées (et l'incertitude qui
les affecte) restent constantes durant cette même
période.

ffi
Principe du calcul de fiabilité

Le principe de calcul de fiabilité, tel qu'il a été uti-
lisé dans cette étude, est schématisé sur la figure 9.

Le système sol-conduite est défini par ses variables
déterministes et aléatoires. Les deux modèles de com-
portement servent à déterminer les valeurs des efforts
internes dans chaque section de la conduite, en fonc-
tion des valeurs prises par les variables aléatoires de
base. Ces efforts sont, pour le comportement transver-

E ro.oo\
e 8.00

6.00

4,00

2.00

0.00

Analyse defiabilité

ffi
lntroduction

Les nombreuses variables qui affectent 1e compor-
tement des conduites enterrées sont le plus souvent dif-
ficiles à évaluer au niveau du projet. Ceci est particuliè-
rement vrai pour les paramètres géotechniques des
matériaux en place, dont les variations naturelles sont
souvent imprévisibles, et des matériaux de remblai,
sensibles aux conditions de mise en place. Il est donc
attrayant d'appliquer à ce problème les techniques de
l'analyse de fiabilité en considérant ces quantités
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Modélisation mécanique
du comportement de la conduite

Choix des variables aléatoires de base

Définition des fonctions de perfonnance G,(X)

Calcul des G, en chaque section de la conduite,
dans les sens transversal puis axial,

et recherche des G,,,n : sections les plus
vulnérables

Utilisation de la
méthode du rapport
polynomial pour le

calcul du gradient de

G,

Calcul des indices de fiabilité par la méthode
du premier ordre-seconds moments : p. = E(G,/oo,

ffi Principe du calcul de fiabilité.
Principle of reliability calculation.

sal, le moment fléchissant M, l'effort normal N et
l'effort tranchant T. Pour le comportement axial, ce
sont, le moment fléchissant M et l'effort tranchant T.
Les fonctions de performance G, sont alors exprimées
en terme de ces efforts. Nous recherchons la section la
plus vulnérable qui donne la valeur de G, minimale.
Cette section correspond à l'indice de fiabilité Fi le plus
faible. On procède alors au calcul de l'indice de fiabi-
lité P, pal Ia méthode du premier ordre-seconds
moments.

ffi
Définition du système et de ses variables

Le système sol-conduite est schématisé sur la
figure 10 :

Le système représente un tronçon de canalisation
d'environ 30 m de longueur entre deux regards de
visite. Les deux éléments du système sont le sol et la
conduite. Le sol est composé du sol existant ou envi-
ronnant et du sol de la tranchée, constitué du lit de
pose, de l'enrobage et du remblai. Chacun de ces sols
est caractérisé par ses propriétés physiques et méca-
niques. La conduite est caractérisée par ses dimen-
sions, sa nature et ses propriétés mécaniques et phy-
siques. L'ensemble du système peut être soumis à des
sollicitations externes telles que les surcharges de sur-
face statiques ou d5rnamiques.

Les variables du système sont de deux types : les
variables déterministes, ce sont toutes les dimensions
du système (hauteur de recouwement, largeur de tran-
chée, diamètre de la conduite, longueur de Ia
conduite...) et les variables aléatoires, ce sont les pro-
priétés des sols et de la conduite, notamment les
modules des sols et les résistances à la traction et à la
compression du matériau de la conduite.

Il est nécessaire d'associer aux variables aléatoires
une moyenne et un coefficient de variation. Dans notre
approche nous considérons que les moyennes des
variables aléatoires reflètent le niveau de qualité

attendu, et les coefficients de variation cherchent à cou-
wir les différences possibles entre les valeurs des para-
mètres estimées ou souhaitées et les valeurs réelles, du
fait de plusieurs facteurs comme l'hétérogénéité du sol
naturel, des matériaux de construction disponibles, de
la qualification de l'entreprise, du contrôle de qualité
mis en place, des conditions climatiques durant la
construction, etc. Les valeurs retenues seront finale-
ment Ie reflet, souvent subjectit, de I'expérience de celui
ou de ceux qui réalisent l'analyse de fiabilité dans un
contexte donné. On pourrait souligner, à juste titre, que
Ies résultats d'une analyse de fiabilité peuvent ainsi
varier d'un analyste à un autre. Cela est vrai, mais, à
même niveau de compétence technique, on peut
s'attendre à ce que les grandes tendances des résultats
de l'analyse restent les mêmes.

Les valeurs retenues pour les coefficients de varia-
tion sont indiquées dans le tableau suivant :

AVCC

E, , module du sol environnant;
E,,. 

' 
module du lit de pose ;

E"n. : module de l'enrobage ;

E. 
' 
module du remblai;

o'!, ot" : limites d'élasticité en compression et en traction
respectivement, du matériau de la conduite ;

Oruon' : ovalisation admissible da la conduite .

K : coefficient de réaction du sol.

Dëfinition des fonctions de pertormance

La fonction de performance G, ou fonction d'état
limite, est une fonction des variables aléatoires X, qui
permet de séparer la zone de sécurité du système cie sa
zone de ruine, de telle sorte eue :

G(x) > 0 correspond à l'état de sécurité du système ;

G(X) = 0 correspond à l'état limite du système ;

G(X) < 0 correspond à l'état de ruine du système.
Pour un système sol-conduite présentant plusieurs

types de désordres, ou d'états limites, nous pouvons
définir plusieurs fonctions de performance. Cependant,
nous avons constaté lors de l'étude pathologique que
Ies effets (fissures longitudinales, fissures circulaires,
déboîtements) dus aux comportements en flexion
transversale et en flexion longitudinale de la conduite
étaient les plus fréquents (Benmansour, lggo). C'est par
rapport à ces effets que nous avons défini nos fonctions
de performance.

ffi Coefficients de variation des variables
aléatoires du système.
Coefficients of variation of randon variables of
the system.
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<q <q qq
Surcharges P,

(roues de

véhicules)

Remblai
(y, E, v)

Enrobage
(% E"-, v*)

Conduite

(E", v", o!,o! I

Lit de pose

1y, E,,,, v,,,)

Sol environnant
(T E,, v. )

I joint i

$iËf$iiÉiliËTîiiffi1$$i Sysrème sol-conduite.
Soil-pipe system.

En comportement transversal, nous avons consi-
déré un comportement élastique padaitement plastique
du matériau de la paroi de la conduite soumise au
moment fléchissant et à l'effort normal (Fig. 11.a). Les
équations d'équilibre des forces de la paroi de la
conduite totalement plastifiée conduit à la première
fonction de performance G, vis-à-vis de la fleiion com-
posée en comportement transversâl :

o"

(b)

q
(c)

q
(d)

q
(a)

o.

(b)

o"

(c)

G, =l
2M

Mf, +Mir

AVCC

o2
Mi' -"- o3 ;P'4

2

M:, - 
e- 

o,^'-Pl 
4"e 

I

N- =Se;^'m 
2

o! 
' 
limite d'éturticité en compressior ;

o'L 
' 
limite d'élasticité en traction ;

e : épaisseur de la paroi de la conduite.
De mêffie, les équations d'équilibre de la section

plastifiée de la conduite soumise au moment fléchissant
conduit à la deuxième fonction de performance G, vis-
à-vis de la flexion simple en comportement âxial
(Fis. 11 b) :

(_ _ (o'-d3X": -oi)
G2 = -1

ffi
Calcul de fiabilité

Comme nous avons pu le constater, les fonctions de
performances sont non-linéaires et sont fonctions
implicites des variables aléatoires. Dans ces conditions,
il est difficile d'estimer la probabilité de ruine du sys-

.[+T ,AL"! -"i .("t-":),-,
[N. , - N* o! + of (": _ 

"l)'
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(a)

ililËtl#iffi*Ïi+ *i*i*iittilt Plastification (a) de la paroi et (b) de la
section de la conduite.
Yield of (a) the wail and (b) the section of the
pipe.

tème. On introduit à sa place I'indice de fiabilité dont
la définition la plus simple est donnée par Cornell.
Cette définition est utilisée dans cette approche et est
définie comme suit :

R _ E[G(X)]u- o"*

B : indice de fiabilité ;

E tG(X)] : espérance mathématique de G(X) ;

oc(x) : écart type de G(X).

L'estimation de cet indice s'effectue à l'aide d'un pro-
gramme de calcul basé sur la méthode du premier ordre-
seconds moments, plus connue sous le nom de la
méthode des premiers moments. Dans cette méthode, si
la fonction G est différentiable par rapport aux variables
aléatoires X,, analytiquement ou numériquement, elle
peut être développée en série de Taylor autour de la
valeur moyenne du vecteur X. En limitant le développe-
ment au premier ordre, on obtient une expression appro-
chée de G, qui permet de déterminer plus simplement
les valeurs de l'espérance mathématique et de l'écart
type de G (BerUamin et Cornell,, 1970). Ainsi, on â :

E tG(X)l = G(m1, rrr, , ffin)

-I ' | 1-r-r'rlro"r,rf'=ti#1,*,,,-",#l cov(xi ,xi)
i=1 j=1 I L'1\ j ltr.,,...,mn)

ffii : moyenne de la variable aléatoire X, ;

COV(X,, X,) : covâfiance des deux variables aléatoires
X, et \.
G. et G, étant des fonctions implicites des variables
aléatoirès de base, le calcul du gradient de G, par rap-
port aux variables aléatoires X, se fait par la méthode
numérique du rapport polynomial.

Nous nous intéressons dans cette approche à la
variation des indices de fiabilité F, et Fz,relatifs à G, et
G, en fonction des différents paramèfres du systèine
sol-conduite que nous avons classé dans trois catégo-
ries (tableau II) :



Bourrage au niveau des hanches
de la conduite

Caractéristiques mécaniques
du matériau de remblai

Caractéristiques mécanique s

du matériau de la conduite

Asymétrie géométrique

:1i.1[fËiËgfi$p,$ r*ilji Les trois classes de paramètres du système sol-conduite.
The three types of parameters of the soil-pipe system.

Profondeur de pose

Largeur de la tranchée

Epaisseur de la paroi de la conduite

Elancement L/D

Flexibilité des joints

- 1es paramètres de contrôIe sont des paramètres déter-
ministes dont les valeurs et les variations peuvent être
facilement contrôlées, telles que les dimensions de la
conduite ou de la tranchée. Ceux parmi ces paramètres,
dont l'influence sur les indices de fiabilité est grande
sont les facteurs de robustesse du système ;

- les paramèfres accidentels sont des paramètres a\éa-
toires, sur lesquels nous n'avons aucune emprise, tels
que les vides sous la conduite, les points durs ou les
discontinuités dans le sol ;

- les paramèfres intermédiaires peuvent constituer des
paramètres de contrôle en prenant les mesures néces-
saires pouren assurer le suivi, tels que la qualité de
bourrage au niveau des hanches de la conduite ou celle
du compactage du remblai de la tranchée. Dans le cas
contraire, ils deviennent des paramètres accidentels.

L'intérêt d'une telle classification est de constater
l'influence des paramètres de contrôle sur la fiabilité du
système dans des conditions ( normales > de pose et de
conception, et d'évaluer leur effet sur la fiabilité du sys-
tème en présence d'événements accidentels. Afin
d'illustrer cette démarche, nous présentons dans ce qui
suit deux exemples de variation de l'indice de fiabilité
en fonction de certains paramètres de contrôle.

ffi
Résultats numériques

Surcharges excessives
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Influence du paramètre d'ëlancement UD

La figure 13 montre la variation
lité 92 en fonction de l'élancement
dans les cas d'un cr bon sol >, ou sol
et celui d'un ( mauvais sol >, ou sol

Vides sous la conduite

Points durs sous la conduite

Discontinuité du sol ie lono
de la conduite

de l'indice de fiabi-
de la conduite L/D
non-compressible,
très compressible.

Nous remarquons une nette différence entre les
valeurs de l'indice F, correspondant à un ( bon sol > et
celles correspondant à un cc sol médiocf€ )) ; ces der-
nières étant plus faibles. En effet, l'étude paramétrique
a montré que les efforts internes augmentent considé-
rablement lorsque le module du sol, ou le coefficient de
réaction, diminue, entraînant une diminution de la fia-
bilité de l'ouvrage (Benmansour, 1996).

Nous constatons par ailleurs que la variation de
l'indice F, ave c L/D confirme les résultats des études
pathologique et paramétrique. Plus le rapport L/D est
élevé, plus fort est le moment fléchissant dans la
conduite, plus grande est la probabilité d'apparition de
fissures circulaires, et plus faible est donc l'indice de
fiabilité. Cependant, comme on pouvait s'y attendre,
cette tendance de l'indice F, avec L/D est plus marquée
dans le cas du n sol médiocre l. Ainsi, dans le cas d'un
n sol médiocre )), F, diminue d'environ 15 % lorsque
L/D passe de 1 à 10, tandis que dans le cas d'un cr bon

Ë0,
€4
€ 3.8
c)
.9
E 3.6

t4

lnfluen ce de la profondeur de pose

La figure 12 montre la variation de l'indice de fiabi-
lité F., en fonction de la profondeur de pose H pour les
cas d'un D300 BA et d'un DB00 BA en présence de sur-
charges de surface.

Nous remarquons que les valeurs de F., sont plus
faibles dans le cas du D800. En effet, l'étude paramé-
trique a montré que les efforts sont d'autant plus
importants que la rigidité de la paroi de la conduite est
plus grande. Par ailleurs, l'indice B., augmente avec la
profondeur de pose. Cette augmenfation est d'environ
30 % pour le D800, lorsque la hauteur de recouwement
passe de 0,8 m à 6 m. Ceci peut s'expliquer par le fait
qu'en présence de surcharges superficielles les efforts
diminuent avec la profondeur de pose faisant augmen-
ter la fiabilité de Ia conduite.

10.00

HID

iii$*i*iiilffiiilfÈiÊÊiffiffifË Variation de l'indice de fiabiliré F, en
fonction de la profondeur de pose.
Variation of reliability index B. with the trench's
depth.
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UD

Variation de l'indice de fiabilité F, en
fonction du paramètre L/D
Variation of reliability index B, with the
parameter L/D.

iilii:lil*ii:iilliiffiffiiilïiiili Effet de la profondeur de pose.
Effect of depth.

Ë$g$5ig;gfi*Ë ï;iii Effet du paramètre L/D.
Effect of parameter L/D.

sol ) la diminution n'est que de 4 'Â. Le paramètre L/D
joue donc un rôle, sur la fiabilité de la conduite,
d'autant plus important que cette dernière se trouve
dans un sol médiocre.
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Influence des paramètres de contrôle
en présence d' ëv ënemenls accidente ls

Pour les deux exemples précédents, nous avons
constaté l'influence notable des paramètres de contrôle
sur les indices de fiabilité. Nous pouvons mieux appré-
cier l'influence de ces paramètres en introduisant un
événement accidentel. Prenons l'exemple d'une
conduite en béton armé de diamètre 2 m (D2000 BA)
sous une hauteur de couverture de 0,8 m et une sur-
charge de type convoi 8.. Dans les conditions d'une
mauvaise qualité de bourrage, nous augmentons la
profondeur de pose de 1, m, nous obtenons les résultats
du tableau III. L'autre exemple concerne un D1000 BA
soumis aux mêmes charges que précédemment et pas-
sant d'une zone stable à une zone instable. Nous faisons
varier la longueur de l'élément de la conduite, nous
obtenons alors les résultats du tableau IV. Nous consta-
tons que, même en présence d'un événement acciden-
tel, les paramètres de contrôle permettent d'améliorer
la fiabilité de la conduite. D'autre part, ces résultats
nous permettent d'estimer le a risque > pris en pré-

sence d'un événement accidentel lorsoue Ies nara-
mètres du projet sont fixés.

Nous pouvons appliquer ce type de raisonnement
en représentant la variation de l'indice de fiabilité en
fonction de plusieurs paramètres de contrôle et en pré-
sence d'événements accidentels. Les figures 74 et 1.5

montrent la variation de f indice de fiabilité B" en fonc-
tion de deux paramètres de dimensionnement : la hau-
teur de recouwement H et Ia largeur de la tranchée B
dans le cas d'une conduite D2000 BA en nrésence d'un
mauvais bourrage au niveau des flans du tuyau. Ces
figures présentent les courbes d'isovaleurs et les repré-
sentations en surface de p, en fonction de H/D etB/D,
D étant le diamètre de ia cônduite :

Ce type de visualisation présente l'intérêt de mettre
en évidence les paramètres prépondérants et permet
de choisir des combinaisons de paramètres de robus-
tesse conduisant à une fiabilité maximale. Elle nous
permet aussi, pour un niveau de fiabilité donné, de fixer
Ies valeurs seuil des paramètres de contrôle.

E
Conclusion

Cet article présente une révision du comportement
des conduites enterrées et propose une approche fia-
biliste pour l'évaluation de leur sécurité.

En se basant dans un premier temps sur les résul-
tats de différentes études pathologiques, nous avons pu
établir l'état actuel des réseaux d'assainissement et en
tirer des informations sur les principales caractéris-
tiques du patrimoine français. II apparaît ainsi que B %
du linéaire total, soit B 000 km de canalisations non visi-
tables et 4 300 km de canalisations visitables, nécessi-
tent une réhabilitation. Ceci montre l'ampleur des
dégradations. Les conséquences, tant économiques
qu'écologiques, se font de plus en plus sentir.

Sur l'ensemble des défauts constatés, il ressort de
ces mêmes études que le déboîtement et Ie décalage au
niveau des joints sont les défauts les plus fréquents, sui-
vis des fissures, longitudinales ou transversales, et des
cassures. Ces résultats ont été confirmés par l'étude
que nous avons menée sur un linéaire d'enviion 100 km
du réseau d'assainissement de la communauté urbaine
du Grand Nancy. En effet, les problèmes de déboîte-
ment et de décalage représentent30 % du pourcentage
total des défauts. Les fissures reorésentent20 Vo envi-
ron. Ces défauts sont souvenf Aus à des effets de
flexion longitudinale, pour les déboîtements et les fis-
sures circulaires, et transversale ou effet d'écrasement
pour les fissures longitudinales. Les causes de ces effets
sont multiples et de différentes natures; les mouve-
ments du sol sont des plus courants. L'une des consé-
quences importantes de ce constat est Ia nécessité de
la prise en compte du comportement axial des
conduites enterrées, souvent négligé par les règle-
ments de dimensionnement.

Les données pathologiques étant peu nombreuses
et souvent incomplètes, nous avons entrepris la modé-
Iisation du système sol-conduite afin de confirmer et de
compléter les résultats des études précédentes, d'une
part, et de répondre à la démarche de l'approche fiabi-
liste, d'autre part. Nous avons pris en compte aussi
bien le comportement transversal que le comportement
axial de la conduite.
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(b) Représentation en surface

Dans la dernière partie de cette étude, nous avons
entamé l'analyse de fiabilité. Nous avons défini le sys-
tème sol-conduite avec ses variables déterministes et
aléatoires. Les fonctions de performance ont été défi-
nies en prenant en compte les défauts les plus courants.
Ainsi, nous avons formulé deux fonctions de perfor-
mance vis-à-vis de la flexion composée en comporte-

ment transversal G' et de la flexion simple en compor-
tement axial Gr. Ces deux fonctions de performance
nous ont permis d'estimer deux indices de fiabilité.
Nous avons choisi d'étudier la sensibilité de ces indices
en fonction des différents paramètres du système que
nous avons classé dans trois catégories : pârârnètres de
contrôle dont les valeurs et les variations peuvent être
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