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Plan de !'arc de crête à la cote 98, portant 
les lettres B à P qui désignent les joints 
entre les plots de la voûte (un sur deux 
seulement), et les déformations mesurées 
aux dates A B C et D (voir Fig. 4) (Mary, 
1968, Fig. 23). 
Plan-view of the arch at el. 98, showing the 
letters B to P (names of the joints between 
monoliths, one of two only) and displacements 
measured at days A B C D (see Fig. 4) (Mary, 
1968, Fig. 23) 

Graphique de remplissage de 1952 à 1959, 
avec un agrandissement pour les derniers 
jours : 4,5 m en 3 jours (soit 1,7 10- 5 mis en 
moyenne) ; les cinq petits crans négatifs 
signalent des baisses de niveau par 
ouverture de la vanne de vidange ; les 
quatre triangles situent les opérations 
d'auscultation topographique (dates A-B­
C-D de la figure 3). 
Graph of filling up from 1952 to 1959, with an 
enlargement for the last days : 4.5 m in 3 days 
(average 1.710- 5m/s); fïve little indentations mark 
openings of Llle !Jollorn outlet ; four triangles 
point the times of geodesic measurements 
(dates A-B-C-D on figure 3). 

nelles de l'automne provoquent alors une montée très 
rapide du 30 novembre au 2 décembre, jusqu'à quelques 
centimètres sous le seuil déversant. En effet l'exploitant 
a laissé la vanne fermée afin de protéger le chantier du 
pont de l'autoroute en activité à moins d'un kilomètre à 
l'aval (contrairement à la consigne de ne pas dépasser 
la retenue normale). Après une réunion des autorités 
concernées sur le site du barrage dans l'après-midi du 
2 décembre, la vanne est finalement ouverte à 18 h, mais 
le niveau n'a que légèrement baissé lorsque le barrage 
disparaît à 21 h 10. 

Premières constatations 
L'examen des lieux (Figs. 5 à 94) montre qu'une 

partie du barrage subsiste en rive droite et en fond 
de vallée, presque jusqu'au joint K. Au pied aval, le 
bassin a disparu, laissant place à une large fosse à la 
cote 35 (d'après les coupes dans Mary, 1968), et en rive 
gauche un grand volume de terrain de fondation a été 
emporté avec l'ensemble des plots de béton (40 000 m3 

141 Photos de Joseph Duffaut (J.O.), envoyé sur place par le ministre 
des 1\'avaux publics dès le 3 décembre en qualité de chef du ser­
vice technique de l'électricité et des grands barrnges, qui a fait partie 
ensuite de la Commission d'enquête administrative dont la première 
visite a eu lieu le 20 décembre et de Pierre Duffaut (P.D.) qui a visité le 
site au printemps 1960, avant d'hériter des photos paternelles, et d'en 
prendre lui-même lors des nombreuses visites effectuées depuis. 

Fict's' • La rive droite du barrage est découpée en 
escaliers suivant les joints de construction 
et les reprises de bétonnage ; la photo, 
P.D. du printemps 1960, montre le rocher 
nettoyé par le déplacement de l'eau ; la 
flèche indique la même faille que sur la 
figure 6. 
The right bank remains of the dam are eut in 
stairs along construction joints and levels of 
pourinq concrete; photo by P.D. in spring 1960 
showing the rock cleaned up by the flow of 
water ; the arrow shows the same fault as on 
figure 6. 



Trait caractéristique de la rive gauche, le dièdre excavé au pied du 
barrage et le bloc de culée qui y est tombé; à l'extrême droite s'ouvre 
la galerie creusée pour les essais au vérin (on voit aussi de part et 
d'autre la trace de l'aqueduc romain de Fréjus, à la cote 53) (photo P.D., 
printemps 1960). 
Characteristic feature of the left bank, the dihedron excavated at the dam foot 
and the concrete block fallen inside from the thrust block ; at right opens the 
adit for jack tests (remains of the roman aqueduct keep visible upstream and 
downstream at el. 53) (photo P.D., spring 1960). 

Les deux principaux blocs de béton, transportés à plus de 500 m, 
montrant le rocher attenant au béton (photo J.D. du 20/12/59). 
Two main concrete blocks, carried away more than 500 m, showing the rock 
sticking on their basal concrete surface (photo J.D. of 20/12/59). 

environ). Ce volume manquant (Fig. 6) est décrit sché­
matiquement comme un dièdre, dont la face aval est un 
plan de faille caractérisé, lisse et strié, la face amont un 
ensemble de déchirures suivant des surfaces de folia­
tion irrégulières (plutôt que des failles comme il a pu 
être écrit). Le premier plot PQ de la culée est tombé 
au creux de ce dièdre en restant solidaire d'une petite 
partie du mur en aile. 

La surface de la faille ainsi mise en évidence a une 
direction perpendiculaire à la vallée ; on la retrouve au 
pied de la rive droite (Figs. 5 et 8) ; son pendage de 40° 
environ la fait passer à 20 m de profondeur sous le bar­
rage (comme il apparaît sur les figures 10 et 15). 

La vallée à l'aval est parsemée d'énormes blocs de 
béton, accumulés à l'amont de chaque coude, dont les 
principaux ont pu être identifiés. Les bases de plots 9 
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PRESSION APPl.IQUEE • 

PRESSION HYDROSTATIQUE TOTALE 

Schéma du « barrage n supplémentaire 
provoqué au sein du terrain par la 
diminution de sa perméabilité sous l'effet 
de la poussée du barrage : la résultante de 
la pression dans la foliation est susceptible 
de chasser le dièdre le long de la faille 
(d'après Mary, 1968). 
Diagram showing that the hydrostatic pressure 
inside the foliation against the extra cc dam ii 

built inside the ground by the decrease of its 
permeability induced by the dam thrust may push 
the clihedron along the fault (after Mary 1968). 

prenant pour le rocher un module de l'ordre de la moi­
tié de celui du béton. On s'accommodait de modules 
diminuant du pied des versants vers le haut, puisque la 

rigidité des barrages diminuait aussi. Après la rupture 
du rocher de Malpasset, les ingénieurs se sont parta­
gés en deux groupes suivant l'importance attribuée à 
la déformabilité du terrain: ce rocher était-il trop mou, 
comme quelques voix le dénonçaient ? Alors qu'une 
majorité penchait pour ne trouver aucun inconvénient 
à cette grande déformabilité. Mary (1968) écrit que 
la valeur déduite cc du déplacement radial du pied de 
l'ouvrage sous l'action de l'effort tranchant des conso­
les se situerait aux environs de 10 000 bars (1 000 MPa) 
et peut-être moins JJ et conclut que cc ce module est 
faible JJ. Cette valeur, déduite d'un calcul effectué par 
COB, est rappelée à Purdue par Post et Bonazzi (1987). 
D'après Bellier (1967) on avait pris un rapport dix pour 
le calcul de la voûte de Malpasset, et la réalité était pro­
bablement au-delà. 

Cette déformabilité a d'ailleurs une conséquence qui 
ne met pas en cause la façon de travailler de la struc­
ture du barrage : sous la poussée de l'eau, tout barrage 
avance en comprimant sa fondation à l'aval, et avance 
d'autant plus (à hauteur d'eau égale) que le module du 
rocher est plus faible. Faute de résister à un allonge­
ment, le massif rocheux situé à l'amont immédiat ne 
suit pas le barrage, ce qui se traduit par l'ouverture 
d'une ou plusieurs fissures. Ce phénomène, qui passe 
inaperçu lorsque la fondation est rigide même pour de 
hauts barrages (des ouvertures millimétriques ont été 
mesurées à Vouglans grâce à une auscultation spécia­
lement mise au point) et aussi sous les barrages poids, 
toujours épais, en béton ou davantage encore en rem­
blais, prend de l'importance à Malpasset, où l'avancée 
du barrage a dépassé le centimètre en clé sous une 
charge encore partielle, et il peut expliquer l'ouverture 
finale de plusieurs décimètres de la crevasse découverte 
au pied amont des plots de rive droite, après la rotation 
en bloc du barrage. Comme la déformabilité était plus 
grande en rive gauche, une crevasse plus large encore 
a dû s'y ouvrir (favorisée par la direction des surfaces 
de foliation, et en accord avec la rotation d'ensemble) 

Données principales des barrages français de la figure 14, dans le même ordre. 
Main data on French dams of figure 14, in the same order. 

Laparan 1985 Aston Ariège granite voûte 106 EDF 

Tignes 1952 Isère Savoie quartzite voûte 180 EDF 

Monteynard 1963 Drac Isère calcaire voûte 155 EDF 

Vouglans 1968 Ain Ain calcaire voûte 130 EDF 

Laouzas 1965 Vèbre Tarn granite voûte 52 EDF 

Puylaurent 1996 Chassezac Lozère granite voûte 73 EDF 

Sainte-Croix 1974 Verdon Alpes-H.-Prov. calcaire voûte 95 EDF 

Villefort 1965 Altier Lozère granite voûte 75 EDF 

Gréoux 1967 Verdon Alpes-H.-Prov. calcaire enrochements 67 EDF 

Gittaz (la) 1967 Gittaz Savoie gneiss poids 67 EDF 

Candes 1967 R. de Candes Lot granite poids 54 EDF 

Gage II (le) '1967 Gage Ardèche granite voûte 42 EDF 

Roujanel (le) 1965 Borne Ardèche gneiss voûte 57 EDF 

Saint-Cassien 1966 Biançon Alpes-Mmes gneiss enrochements 66 EDF 

Vinça 1977 Têt Pyrénées-Or. granite poids 60 Pyr.-Or. 

Besserve 1968 Sioule Allier gneiss enrochements 68 EDF 

14 
Malpasset 1954 Reyran Var gneiss voûte 60 Var 
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f(G. ~<! A gauche, définition des forces agissant sur un bloc tétraédrique 
ABC : W poids, Q poussée de l'eau du réservoir, U1, U2, U3 sous­
pressions sur les faces P1, P2, P3 ; à droite, abaque graduée en angle 
de frottement sur permettant de discuter les frottements et les sous­
pressions sur chacune des trois faces internes (Londe, 1965). 
Left, forces acting on a tetrahedral black ABC : W weight, Q thrust from 
reservoir water ; Ut U2, U3 uplift pressures on faces P1, PZ, P3 ; right abacus 
qraduated along friction angles permitting to discuss friction and uplift upon 
each of three faces (Londe, '1965). 

(a) 

\ \ 
\ ' /?\\ 
CD\ t0 10 

( b) 

Positions respectives recommandées du 
voile de drainage (4) et du voile d'injection 
(3), d'après Londe 1993, (a) en élévation et 
(b) en plan; (1) désigne la zone en extension 
à l'amont immédiat de la fondation, (2) 
barrage interne créé par la compression, 
(5) les lignes de courant de l'écoulement/ 
autour du barrage. 
Respective positions recommended for drain 
curtain (4) and grout curtain (3), after Londe '1993, 
(a) vertical and (b) horizontal cross sections ; 
('l) clesignates the extension zone immecliately 
upstream of clam foundation, (2) internai clam 
caused by compression, (5) flow lines arouncl 
the clam founclation. 

remplacés (le Gage, Ardèche), exploités à un niveau 
très bas (Beauregard, en Italie) ou abandonnés (Piney, 
Loire ; Bromme, Cantal). Avant de succomber à la 
maladie qui le minait André Coyne a procédé à une 
révision de toutes les voûtes en construction et en pro­
jet, et il a laissé à Pierre Londe !'obligation de com­
prendre pourquoi, pour la première fois au monde, 
une voûte pas particulièrement audacieuse avait pu 
tromper la confiance de ses constructeurs. Sa dispari­
tion dans l'année 1960 a conduit le tribunal à inculper 
l'ingénieur du Génie rural du Var, et elle l'a relaxé cinq 
ans plus tard en admettant avec la grande majorité des 
19 experts que les éléments qui ont conduit à la rupture 
étaient imprévisibles: la Nature avait tendu un double 
piège, sur les qualités d'une roche bien différente de 
celles des sites des autres régions de France, et sur la 

structure des surfaces de discontinuités, un piège qui 
aurait très probablement trompé tous les spécialistes 
de l'époque ; la sauvegarde du chantier du pont de 
l'autoroute face à une pluviosité exceptionnelle avait 
faussé la prise de décision; et l'organisation des servi­
ces de l'État avait été défaillante du début à la fin puis­
que aucun contrôle sérieux ne s'exerçait alors sur les 
barrages non destinés à la production d'électricité. 

La législation a été profondément modifiée à cet 
égard et un comité technique permanent est chargé 
depuis de contrôler tous les barrages de plus de 15 m, 
du projet à l'exploitation. 

les suites scientifiques 
Les ingénieurs ont compris d'abord qu'il fallait 

apporter davantage d'attention aux surfaces de dis­
continuité des massifs rocheux et ils ont longuement 
discuté les avantages et inconvénients respectifs des 
dispositifs destinés à l'étanchéité et au drainage des 
massifs de fondation : le drainage n'était systémati­
que qu'au pied des barrages poids; il a été ajouté à 
maints barrages voûtes en service, souvent après des 
mesures qui montraient la réalité de sous-pressions 
dans le terrain à l'aval du barrage ; il convient de 
le placer le plus à l'amont possible, parfois à partir 
d'une galerie intérieure à la base d'une voûte (Fig. 
17). Ce rr voile JJ de drainage justifié par la stabilité de 
l'ouvrage a pris davantage d'importance que le voile 
d'étanchéité classique, destiné à limiter les fuites du 
réservoir. Pour !'exploitant il implique surveillance et 
entretien car l'évolution naturelle des drains est sou­
vent le colmatage. Rappelons qu'il n'y avait à Mal­
passet, pas plus que sur les barrages-voûtes d'avant 
1960, aucun drain ni piézomètre en fondation; les 
concepts même de sous-pression et de voile de drai­
nage n'étaient pas appliqués aux appuis des barra­
ges-voütes à cette époque. 

C'est naturellement la communauté des ingénieurs 
en barrages qui a réagi la première au niveau interna­
tional, la CIGB, Commission internationale des grands 
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est impossible d'en tracer les limites. Les faciès œillés 
sont assez constants dans les zones à injection de peg­
matites, mais ils sont trop fréquents en l'absence de 
toute injection visible pour qu'on puisse affirmer une 
relation génétique. En bas de la rive gauche, immé­
diatement en amont du barrage, on trouve des gneiss 
œillés, alors qu'au contact, la roche sur laquelle était 
fondé le barrage était schisteuse. Les gneiss œillés, ou 
même simplement injectés lits par lits, sont ceux qui 
présentent, microscopiquement, l'apparence la plus 
saine. En l'absence d'injection visible, la roche pré­
sente un aspect plus schisteux et friable, qui explique 
que certains Ingénieurs aient pu parler de micaschiste. 
Mais, pétrographiquement, il s'agit incontestablement 
d'un gneiss2• 

On sait que la recristallisation qui a engendré le 
gneiss a dû se produire dans un régime de contrainte 
non isotrope. On ne s'expliquerait pas, autrement, 
l'orientation systématique des micas, qui se traduit par 
la schistosité. Mais le régime mécanique qui se tra­
duit par cette contrainte n'a pas cessé avec la fin de la 
recristallisation. Il s'est souvent traduit par des ruptu­
res, ou des déformations, des cristaux antérieurement 
formés. Et d'autre part, les possibilités de recristallisa­
tion des minéraux qui devaient tenir à la température, 
la pression, et peut-être à la composition chimique du 
fluide imprégnant la roche n'avaient pas disparu; mais 

12i La distinction des cc gneiss JJ et cc micaschistes n est très ancienne, 
bien antérieure à toute étude pétrographique précise, et il est certain 
que le sens de ces termes a dû évoluer, à mesure que progressait la 
connaissance des roches auxquelles on les applique. Néanmoins, leur 
emploi ne soulève pas d'hésitation pour un Pétrographie exercé, la 
présence d'un matériel quartzo·feldspathique abondant qui diffé­
rencie le gneiss ne pouvant échapper, ni à l'œil nu ni au microscope; 
l'expérience montré que le passage est généralement bien tranché. Il 
n'y a de divergence entre le diagnostic approché, à l' œil nu, et la défi­
nition pétrographique précise, au microscope, que lorsque le matériel 
feldspathique est essentiellement albitique ; on constate en effet dans 
le métamorphisme alpin, par exemple, que la cristallisation d'albite, 
qui détermine le faciès de la roche, peut se faire pour un degré de 
métamorphisme moindre que pour les autres feldspaths, et lorsqu'on 
se préoccupe avant tout de repérer les zones de métamorphisme (que 
l'on caractérise par le type de roche normalement formé), on convient 
parfois de ne pas tenir compte de l'albite dans la définition du gneiss. 
Mais cette difficulté n'existe pas ici. 

elles pouvaient s'être modifiées, et conduire à la cristal­
lisation de minéraux différents de ceux de la première 
phase. Même en l'absence de déformation mécanique, 
du fait du changement survenu dans des conditions 
physico-chimiques, il peut y avoir recristallisation de 
la substance de certains minéraux, en d'autres espèces 
minéralogiques. Cette recristallisation que !'on désigne 
souvent comme une altération est parfois incomplète et 
laisse reconnaître le minéral primitif (par exemple, les 
feldspaths plagioclases sont, ici, remplis de minuscules 
cristaux de séricite, et parfois de calcite et d'hydromi­
cas). 

Cette évolution du gneiss, postérieurement à sa 
cristallisation primitive, est un phénomène si banal, 
qu'il serait sans doute difficile de trouver des spéci­
mens qui n'en montrent aucune trace, du moins à un 
examen attentif. Elle joue un rôle important ici, parce 
qu'elle a largement contribué à produire des différen­
ces locales, qui peuvent avoir eu une influence notable 
sur la résistance mécanique de la roche. 

Tous les échantillons examinés, sans exception, 
montrent des traces de déformations ; mais parfois, 
la recristallisation qui les a réparées est très analogue 
à la cristallisation primitive : les cassures peuvent être 
réparées par du quartz bourgeonnant engrené (I) ; les 
cassures des plagioclases, par un feldspath potassique 
(adulaire) (B). 

La cristallisation dans les fentes des plagioclases, 
d'adulaire et calcite (C, D) ou de quartz et calcite dans 
les fissures (B, D) indique déjà des conditions un peu 
différentes. 

Fréquemment et surtout, semble-t-il, sur la rive 
gauche, à l'aval les fissures sont cimentées essentiel­
lement par de la calcite (AGR, où l'on peut constater 
qu'il n'y a pas eu de déplacement le long d'une fissure 
de calcite, et qui par ailleurs est un peu broyé : 1GR, 
GAU, GAL3). 

La transformation de la biotite en chlorite est un 
phénomène assez général, qui détermine la teinte habi­
tuelle verdâtre de la roche. Cependant, cette transfor­
mation est liée à la déformation subie par le mica ; la 
chlorite peut même manquer pour certains des échan­
tillons les moins déformés (I), ou être peu abondante. 

A 918 1333 70 rive droite 
B 894 
c 938 
D 993 
E id. 
F 1 007 
G 905 
I 905,5 
J 1 093 
K 960 

AGR 929 
BGR 992 
GGR 1 052 
1GR 956 

GAL1 
GAL3 

P1 
P2 

1 291 80 
1320 52 
1285 53 

id. id. 
1 206 70 
1287 72 
1289 73 
1166 102 
1270 44 
1 295 
1 292 
1 235 
1 215 

rive droite, gneiss œillé 
rive droite 
fond du dièdre, près de l'extrémité du béton conservé 
id. 
rive gauche aval, près du canal romain 
mylonite 
gneiss œillé au voisinage d'une lentille de pegmatite 
route d'accès, gneiss œillé 
fond du dièdre, bloc aval 
prélèvement pour essai mécanique, rive droite 
prélèvement pour essai mécanique, rive gauche, sous dernier béton conservé 
prélèvement pour essai mécanique sous la culée rive gauche 
prélèvement pour essai mécanique, fait sous l'eau, en aval rive gauche 
dans la galerie pour essais au vérin, schiste 
id. 
puits d'exploration, 5 m, schiste 
puits d'exploration, pegmatite 
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pour qu'un type de roche obéisse à une telle locali­
sation. Si l'on se reporte aux coupes de sondages, on 
constate que le pourcentage de carottes a été très faible 
dans tous les cas, vraisemblablement parce que l'objet 
même des sondages n'exigeait pas que l'on s'attache 
à en recueillir le maximum, et les indications pétro­
graphiques sont beaucoup trop sommaires pour être 
utilisables. On ne peut donc pas dire si, en exploitant 
les résultats de ces sondages, il aurait été possible de 
préciser l'indication que l'on croit reconnaître dans les 
citations ci-dessus, et d'établir la localisation du gneiss 
à séricite. 

Conséquences pour la résistance mécanique 
Les cristaux du gneiss normal, quartz et feldspaths, 

sont directement en contact, souvent suivant des lignes 
très sinueuses (on parle de cristaux engrenés) ; on a 
l'impression qu'une rupture devrait traverser les cris­
taux eux-mêmes. Sans doute, les contacts avec les 
micas sont beaucoup plus simples, et ceux-ci doivent 
fournir des lignes de moindre résistance, mais ils sont 
parfois dispersés au milieu des autres minéraux, et de 
toute façon, les cristaux sont sains et massifs. On peut 
donc s'attendre à une résistance élevée à la rupture. 

Il en est tout autrement lorsque la roche contient de 
la séricite dispersée, qui tapisse souvent les joints entre 
minéraux de ses fines paillettes soyeuses : on conçoit 
que le glissement de ces paillettes les unes sur les 
autres doit être relativement facile, ce qui doit abaisser 
beaucoup la limite de rupture. 

Pour le gneiss normal, dont la résistance tient à la 
manière dont s'engrènent les minéraux, la présence 
ou l'absence d'eau dans les pores, d'ailleurs très peu 
abondants, ne doit pas changer grand-chose à la résis­
tance mécanique. 

Il n'en est peut-être pas tout à fait de même pour 
le gneiss à séricite dispersée. On sait que, si les pores 
sont partiellement remplis d'eau, il se produit des ten­
sions capillaires, qui peuvent jouer un rôle notable 
dans la cohésion de la roche. Tel doit être le cas lorsque 
le gneiss a été partiellement desséché, sur les versants 
de la vallée, même sous une couverture altérée. Au 
contraire, pour la roche profonde, entièrement impré­
gnée d'eau, donc sans ménisques capillaires, cet effet 
ne doit pas se produire. Cependant, une rupture par 
séparation ou glissement des cristaux entraîne néces­
sairement une augmentation considérable du volume 
des pores, qui se traduirait pour l'eau qui les remplit 
par une pression négative, qui doit s'opposer à une 
rupture instantanée. Mais, si la contrainte est mainte­
nue suffisamment longtemps, la pénétration de l'eau 
dans les pores, très lente, vu l'imperméabilité de la 
roche, doit permettre à la longue cette séparation des 
cristaux, qui se traduira finalement par une rupture3. 

131 L:expérience suivante a été effectuée, après l'accident, par le Bureau 
Coyne et Bellier : un échantillon du gneiss à séricite, sec, a été plongé 
dans l'eau, et soumis à une pression de 17 kg/cm2 pendant huit jours. 
Il est apparu comme relativement mou, et lorsqu'on le brisait, la fente 
apparaissait pleine d'eau. Je pense que, l'air qui occupait les pores 
ayant été comprimé et refoulé par l'eau vers le cœur de l'échantillon, 
s'y trouvait sous pression, et déterminait un fort gradient de pres­
sion de l'eau dans les pores, qui devait altérer profondément la cohé­
sion. Une fissure nouvelle, atteignant une zone où l'eau se trouvait 
encore sous pression, celle-ci devait s'écouler très rapidement vers le 
vide ainsi créé, qui apparaissait comme humide. Après dessiccation, 
l'échantillon a d'ailleurs repris son aspect initial. 
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Il est à peine besoin de souligner le caractère hypo­
thétique des considérations qui précèdent, fondées sur 
une interprétation théorique de la résistance mécani­
que du solide, et qui gagneraient à être confirmées par 
des expériences directes. On peut cependant retenir 
qu'il peut y avoir une relation entre les limites de rup­
ture, immédiates ou différées, et la présence de séricite 
dispersée, compte tenu du régime de l'eau d'impré­
gnation. 

Certains des blocs de gneiss à séricite, soit restés 
clans le fond du dièdre, soit transportés plus en aval, 
présentent des cassures, que !'on pouvait s'expliquer 
en admettant qu'ils avaient été abandonnés par le flot, 
reposant sur des points d'appui tels qu'ils subissaient 
des contraintes importantes. Mais, lors de ma dernière 
visite, on pouvait constater que les cassures s'étaient 
multipliées dans certains blocs ; certaines de ces cas­
sures ne correspondent qu'à des contraintes faibles, 
les fragments détachés pouvant rester posés sur place. 
Il y a clone eu, en quatre mois d'exposition à l'air, une 
évolution sensible, sans cloute appelée à se poursui­
vre. Il ne semble pas qu'une altération chimique des 
minéraux puisse en être responsable : la pyrite, qui 
existe par place, se retrouve non oxydée clans certai­
nes des cassures spontanées. Mais la roche a dû per­
dre une partie de son eau d'imprégnation, et subir des 
variations thermiques susceptibles d'engendrer des 
contraintes superficielles notables. Ce sont là, pen­
sons-nous, les facteurs essentiels de cette fissuration 
spontanée, qui peut prendre l'allure d'un effritement 
de la surface. 

Les vitesses séismiques, mesurées sur le terrain 
après la catastrophe, sont apparues comme élevées, 
aussi bien pour le gneiss à séricite dispersée, que pour 
le gneiss normal. 

On admet que l'on obtient pour les caractéristi­
ques élastiques moyennes d'une roche massive, d'où 
dépend la vitesse du son, une approximation accepta­
ble, en prenant la moyenne pondérée des caractéristi­
ques élastiques des minéraux constitutifs. Or, la séricite 
dispersée ne représente, en volume, qu'une très faible 
proportion de la roche, quelques pour cent seulement; 
on conçoit clone qu'elle modifie peu la vitesse du son 
clans la roche, du moment que celle-ci est compacte. 

Par contre, la vitesse se trouve réduite, sur quel­
ques mètres, au voisinage de la surface : ceci doit tenir 
surtout à ce que les fissures sont ouvertes, et à ce que 
fissures et pores sont peut-être incomplètement rem­
plies d'eau. 

Schistosité du gneiss 
A l'œil nu, le caractère le plus frappant du gneiss 

est sa schistosité, et on constate que celle-ci comporte 
une linéation très marquée, si bien qu'en tout point, 
le gneiss comporte trois directions d'anisotropie. En 
gros, il y a une nette prédominance de pendages relati­
vement faibles, en direction du S-W, la linéation ayant 
une direction W-S-W, qui paraît plus constante que 
le pendage. Celui-ci varie en effet beaucoup, soit par 
zones relativement vastes, oscillant d'une valeur un 
peu plus forte vers le Sud, à une valeur moindre vers 
l'Est, comme si, très grossièrement, la direction de la 
schistosité pivolail auluur de la linéation. On observe 
aussi des plissottements de la schistosité beaucoup 
plus serrés, visibles sur quelques mètres, mais ils sont 
relativement rares, leur axe peut être dirigé N-S. 





32 

tent le Permien, au sein duquel les coulées volcaniques 
fournissent d'excellents repères. Ces failles, grossiè­
rement N-S et E-W d'après les levers de P. Bordet, 
n'atteignent jamais la densité que nous constatons à 
Malpasset. 

D'autres failles, antérieures au Permien, affectent le 
Houiller. Nous avons déjà cité celle du pont de Buème, 
qui décroche largement le synclinal, mais passe trop 
loin du site pour y avoir eu une influence quelconque. La 
continuité des bancs du Houiller, là où on peut !' obser­
ver dans de bonnes conditions (par exemple, tranchée 
de l'autoroute, au nord de la faille du pont du Buème), 
montre que les failles y sont certainement moins nom­
breuses que dans le gneiss. Cependant P. Bordet a été 
amené à en tracer un assez grand nombre, aux limites 
d'affleurement du synclinal; on peut admettre que, lors 
du plissement qui a déterminé le synclinal, alors que 
les couches stratifiées du Houiller se plissaient d'une 
manière assez régulière, le gneiss, plus massif, réalisait 
la même déformation d'ensemble par une multitude de 
petites cassures de détail, dont beaucoup affectent l'ex­
trême base du Houiller. Néanmoins, en comparant le 
degré de dislocation du gneiss et celui du Houiller, j'ai 
l'impression que la grande majorité des failles du gneiss 
doivent être antérieures au dépôt du Houiller, sans que 
rien permette une estimation d'âge plus précise. 

On ne peut non plus dire si ce degré de broyage du 
gneiss correspond au passage d'une zone privilégiée, 
qui aurait pu préparer l'emplacement du synclinal 
houiller du Reyran, ou si c'est la trace d'un phénomène 
plus général, ayant affecté tout ou partie des gneiss du 
Tanneron (mais non les gneiss analogues des Maures). 

La reconnaissance des failles 
Si, aujourd'hui, il est impossible d'analyser clai­

rement le réseau des failles qui apparaissent sur les 
flancs de la vallée du Reyran, il en était de même, a 
fortiori, avant la construction du barrage. Dans les 
conditions naturelles d'affleurement, il était impossible 
de les discerner. Des sondages n'auraient été d'aucun 
secours pour les repérer, les ruptures de carottes aux­
quelles elles auraient donné lieu étant ininterprétables. 
Sans des précautions extrêmes, que l'on n'a pas l'habi­
tude de prendre pour des sondages dans le gneiss, il 
était impossible de carotter une mylonite (dont l'aspect 
aurait certainement paru alarmant). Dans les fouilles, 
certaines failles ont attiré !'attention (encore que les 
comptes rendus de visites soient difficiles à interpré­
ter), mais on ne pouvait leur accorder qu'une signifi­
cation locale, et elles ont été traitées en conséquence. 
Il apparaît, d'après la localisation de celles-ci, que l'on 
n'a pas dû y recouper de mylonites. 

Il est vraisemblable que, si on avait étudié le rocher 
par un réseau étendu de galeries, on se serait rendu 
compte que les failles rencontrées n'étaient pas de 
simples fissures, comme en comporte toute masse 
rocheuse, mais des failles à rejet plus ou moins impor­
tant, et ce fait (d'ailleurs déjà signalé lors de l'étude 
géologique préliminaire), aurait pu conduire à déve­
lopper les travaux de reconnaissance, si on en avait eu 
le temps et les moyens. 

Rôle des failles 
On sait que l'une des conséquences les plus frap­

pantes de la catastrophe a été !'enlèvement du terrain 
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sur la rive gauche, à l'intérieur d'un dièdre, dont les 
faces, planes, sont constituées par certaines des failles 
dont il vient d'être question. On ne peut donc manquer 
de leur assigner un certain rôle dans la catastrophe. 
Mais pour préciser celui-ci, il importe de rechercher ce 
qu'étaient ces failles, qui nous apparaissent aujourd'hui 
avec tant d'évidence. 

Une distinction s'impose entre les deux faces du 
dièdre. Celle d'aval est constituée par un plan très 
continu, incliné de 40° vers N 10 à 15 W, qui compor­
tait un revêtement de mylonite argileuse à débris, que 
l'on est un peu surpris de retrouver en place, malgré la 
violence de !'érosion. Ce plan se trouve dégagé sur une 
dénivelée atteignant, par places, 15 m, et sur près de 
70 m de long. Il convient de noter, que, avant la catas­
trophe, il affleurait à plus de 30 men aval de l'ouvrage. 
Cet accident se prolonge sur la rive droite, où on !' ob­
serve facilement; il passe à quelques mètres au sud du 
PC 91, et s'élève obliquement, jusqu'au-dessus du pre­
mier éboulis. l:épaisseur de mylonite est de 20 à 30 cm. 
Rien n'indique qu'il ait subi le moindre déplacement au 
moment de !'accident. 

Dans son voisinage, il existe vers le bas de la rive 
droite d'autres accidents analogues, avec mylonite, l'un 
en dessous, plus incliné, et qui le rejoint à la limite de 
l'éboulis (qu'il contribue à déterminer), l'autre en des­
sus, plus plat, vers la cote 55. 

On peut rapprocher de ce grand accident, d'autres 
failles analogues, de même direction, telle que celle qui 
coupe le canal romain à 30 m en amont du barrage, 
et qui apparaît sur toute la hauteur de la rive gauche. 
D'autres failles de même direction existent plus au 
nord. 

l:autre face du dièdre n'est pas constituée par une 
faille unique, mais, pour une large part, par deux failles 
parallèles, inclinées d'environ 45° vers W 15° S. 

Nous appellerons cc faille amont supérieure ii celle 
qui affleure le plus haut (entre 67 et 90), et va passer 
sous l'extrémité du mur en aile. Vers le haut (entre le 
mur en aile et !'escalier), elle n'atteint pas la surface 
conservée, mais se trouve coupée par une faille de 
direction N 30° W, plongeant fortement vers l'est ; 
au-delà de cette faille, la cc faille amont supérieure ii, 

sans doute antérieure, ne se prolonge pas. On la voit 
également s'interrompre contre une autre faille, à une 
dizaine de mètres au N-W de !'extrémité de l'escalier. 
Au sud et S-W, elle est cachée sous les terres éboulées, 
sous la culée, ou des éboulis. On voit plonger sa sur­
face entre les cotes 65 et 75, au nord, sous une masse 
rocheuse, dont toutes les fissures sont d'ailleurs ouver­
tes, et qui a donc subi un commencement de déplace­
ment. On est là, très sensiblement, sous le parement 
amont, à peu de distance sous le fond de fouille. 

Le plan de la cc faille amont inférieure ii est dégagé 
essentiellement entre les cotes 50 et 63. Son prolon­
gement passerait à 4 ou 5 m au-dessus de la cc faille 
amont supérieure ii. Elle n'est pas non plus très conti­
nue, et son plan subit des décrochements de !'ordre du 
mètre au passage de deux accidents subverticaux, vers 
le passage du canal romain. Sa lèvre supérieure étant 
entièrement enlevée, nous n'observons pas son prolon­
gement en pleine masse rocheuse ; mais l'observation 
est possible pour la faille supérieure, qui apparaît alors 
comme pas plus importante que les aulres failles qui 
sillonnent le rocher en tous sens. On n'observe pas, sur 
ce prolongement, les mylonites, dont on relève cepen­
dant des traces en certains points de la surface. 
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avant le coude du Reyran, tous avec le rocher sain, par­
faitement collé au béton de fondation. 

Enfin, on sait que la culée, à partir du joint Q, est 
restée en place, mais avec un déplacement de 2 m envi­
ron, en direction S 10° E, et que le mur en aile, brisé en 
plein béton à son .raccordement avec la culée, n'a subi 
qu'un déplacement beaucoup plus faible. 

Le bloc PQ (culée et son raccord avec le mur en aile) 
est tombé au fond du dièdre, vraisemblablement vers 
la fin de la catastrophe, car on n'y relève aucune trace 
de l'action de la crue. 

l:échantillon CGR, prélevé sous la culée, c'est-à-dire 
sous le prolongement de la faille supérieure, montre un 
gneiss œillé, relativement peu déformé. 

La Danaïde, tranchée par le flanc aval du dièdre 
comportait un mur en béton armé, dirigé vers le haut, 
suivant la pente, qui a été tordu dans le sens inverse 
des aiguilles d'une montre, et rabattu vers le bas : ce 
n'est donc certainement pas sous l'action des eaux, 
mais de l'éboulement du remplissage de la partie haute 
du dièdre, éboulement provoqué d'abord par l'érosion 
du contenu de la base du dièdre, mais également par 
la poussée des terres refoulées dans le mouvement de 
la culée. l:examen de photos prises au lendemain de 
la catastrophe montre que des éboulements de terre, 
dans le prolongement du dièdre, ont encore eu lieu par 
la suite. 

Déroulement de la rupture 
Ce n'est qu'à titre d'hypothèse, en l'absence de toute 

information directe, que l'on peut essayer de reconsti­
tuer la succession des phases de la catastrophe. 

Les différents déplacements constatés sur la rive 
droite et la partie centrale, d'une part, la culée de 
l'autre, ne sont pas rigoureusement ceux d'un solide 
invariable, mais ils sont cependant à peu près compati­
bles. L écart peut s'interpréter par une légère ouverture 
de l'arc au cours du déplacement, ou en supposant que 
le déplacement de la partie centrale a été supérieur à 
ce qu'on observe aujourd'hui, mais qu'après dispari­
tion de la pression amont, il s'est produit un certain 
retour en arrière. 

Ceci conduirait à penser qu'il y a eu, dans une pre­
mière phase, déplacement d'ensemble du barrage. Il 
est certain qu'un tel mouvement n'a pu se produire 
que par cisaillement du rocher, au-dessous des fonda­
tions. On peut se demander si ce mouvement n'avait 
pas commencé à s'ébaucher un peu avant le 2 décem­
bre. Les sources apparues sur la rive droite pourraient 
avoir été dues à des fissures passant sous les fonda­
tions, et qui devaient donc déboucher au jour à une 
certaine distance du parement. l:absence de source 
analogue sur le rive gauche, où le mouvement devait 
être plus ample, pouvait tenir à ce que le rocher, moins 
résistant, sans pegmatites, s'écrasait plus complète­
ment, sans fissures restées béantes. La fissure signalée 
au parement rive droite du bassin de réception peut, 
après coup, être considérée comme témoignant aussi 
de ce mouvement préliminaire. 

Mais l'amplitude de celui-ci ne pouvait être qu'une 
très petite partie du déplacement total constaté. 
Lorsque celui-ci s'est produit, les phases ultérieures 
devaient se succéder en quelques secondes. 

Le cisaillement d'une grande masse rocheuse se fait, 
partie par rupture de la roche massive, partie par jeu le 
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long des fissures qui préexistent toujours, et dont on a 
vu qu'elles étaient ici très nombreuses et de directions 
variées. Les deux failles amont, en particulier, étaient 
placées de manière telle qu'elles devaient nécessai­
rement jouer. Le déplacement se faisait sensiblement 
suivant leur direction, c'est-à-dire par un glissement 
horizontal, comme on peut s'en rendre compte pour 
la culée. 

Cependant, dans un mouvement d'une telle ampli­
tude, les fissures qui s'ouvraient, parce que obliques 
sur la direction du mouvement, ou par défaut de plas­
ticité, ne pouvaient manquer d'offrir un passage à l'in­
filtration de l'eau, qui allait soulever, puis raviner et 
entraîner la masse rocheuse qui se trouvait en avant du 
barrage. Une partie des fondations, entre les joints K 
et, peut-être N, 0 ou P, allait se trouver dépourvue 
d'appui. La base des plots, avec les fondations, devait 
alors se détacher et être entraînée par le flot, en blocs 
de très grandes dimensions. Le reste de l'ouvrage sui­
vait immédiatement. 

Les récits des témoins établissent que, à deux ou 
trois kilomètres en aval, la montée de l'eau s'est pro­
duite en deux vagues successives, à quelques secon­
des d'intervalle. S'il ne s'agit pas seulement d'un effet 
hydrodynamique, dû au double coude du Reyran, 
ces deux vagues pourraient correspondre au départ 
des plots de fondation, puis à la ruine du reste de 
l'ouvrage. 

Ce n'est qu'un peu plus tard que le contenu de la 
partie supérieure du dièdre, non soumis à une érosion 
directe (ce qui laisse supposer que les plots NO et OP 
ne sont pas partis les premiers), s'est éboulé par sape­
ment de sa base, et plus tard encore que le plot PQ 
s'est effondré. 

Le schéma que je propose comporte, évidem­
ment, une sérieuse part d'hypothèse, et on pourrait lui 
apporter de nombreuses variantes. Le point essentiel 
est l'idée que le déplacement d'ensemble a précédé la 
rupture. 

Envisageons l'hypothèse inverse : à la suite de la 
rupture de la rive gauche, la partie centrale et de droite 
de la voûte, privée d'appui, et encore soumise à une 
partie de la pression de l'eau, se serait déplacée. On 
serait alors conduit à chercher la cause de la rupture 
sur la rive gauche et, étant donné le relativement bon 
état des blocs de fondation qui ont été retrouvés, on 
incriminera nécessairement la culée dont le déplace­
ment spectaculaire frappe immédiatement tous les 
observateurs. Soumise à la pression des arcs supé­
rieurs, la culée, en cédant, devait entraîner leur rupture 
dans son voisinage, c'est-à-dire entre Net P pour fixer 
les idées. Le ravinement aurait alors commencé par la 
partie haute du dièdre, et le reste de l'ouvrage aurait 
été détruit progressivement, par érosion de haut en 
bas, ou par sous-cavage du parement aval. Il semble 
que, dans une telle hypothèse, les traces ne seraient 
pas celles qu'on relève actuellement. Le bloc PQ se 
serait écroulé l'un des premiers, et aurait été entraîné 
au loin, et les blocs inférieurs, KL, LM, et l'extrémité de 
JK, partis en dernier, auraient franchi la plus faible dis­
tance : or, KL et LM ont dépassé le tournant du Reyran, 
et l'extrémité de JK se trouve devant la mine de Boson, 
à près de 2 km. 

Il me semble donc que la première hypothèse est, 
de loin, la plus vraisemblable, et ce sont ses différents 
aspects que j'envisagerai ci-après. 
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différentes, soit par suite des variations de composi­
tion des roches soumises à un même métamorphisme 
(cela ne paraît pas être le cas ici), soit par suite des 
modalités des phases successives du métamorphisme 
et des déformations tectoniques. Si les Géologues l'em­
ploient, c'est faute de pouvoir, le plus souvent, déga­
ger les lois auxquelles obéissent ces variations (encore 
qu'ils s'efforcent de le faire, lorsque les circonstances 
le leur permettent). Mais, pour n'être pas (ou du moins, 
pas encore) justiciables de lois qui permettraient de 
prévoir leur répartition, ces variations n'en existent 
pas moins ; il convient, pour éviter le renouvellement 
de semblable catastrophe de s'en préoccuper, et de 
chercher, à défaut de pouvoir prévoir leur répartition, 
à les déterminer empiriquement, par des prélèvements 
systématiques d'échantillons et par leur étude métho­
dique, tant pétrographique que mécanique. 

Un point essentiel est d'éviter que le mode de pré­
lèvement n'exerce une première sélection, et ne four­
nisse que les échantillons les plus résistants, alors que 
ce sont évidemment les moins résistants qui importent. 
Des méthodes de sondage appropriées permettent, 
actuellement, de carotter à près de 100 % des forma­
tions tendres, comme les couches de charbon dans le 
Houiller. Elles fourniraient, a fortiori, un résultat analo-
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gue dans les séries métamorphiques. Des techniques 
commencent à se développer à l'étranger, qui permet­
tent d'examiner les parois du sondage : elles permet­
traient de se faire une idée sur ce qui a pu échapper au 
carottage, et en particulier, de déterminer la direction 
des fissures. 

Mais les sondages, même exécutés dans les meilleu­
res conditions, ne dispenseront pas toujours de l'ob­
servation directe du terrain, en galerie. Ceci peut per­
mettre l'exécution d'essais mécaniques sur le terrain 
non dérangé, essais dont la technique doit pouvoir être 
encore perfectionnée. 

L'application systématique des techniques dont on 
dispose actuellement doit permettre, dans chaque cas 
particulier, d'arriver à une connaissance du terrain, et 
de son comportement mécanique, qui, sans être aussi 
complète que la connaissance que l'on possède des 
matériaux mis en œuvre artificiellement, tels que le 
béton, permette au moins de savoir avec quelle marge 
de sécurité les roches peuvent supporter les sollici­
tations mécaniques auxquelles elles sont soumises. 
C'est en tout cas l'objectif vers lequel doivent tendre 
les efforts des géologues et des ingénieurs. 

Le 17 avril 1960 
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de grandeur entre les modules mesurés à différentes 
échelles, depuis l'éprouvette de laboratoire jusqu'à la 
mesure in situ d'un massif chargé par un barrage sur 
une surface de plusieurs centaines de mètres carrés, 
en passant par les essais au dilatomètre et à la plaque 
de charge (Carrère, 1991). A l'heure actuelle, même 
les essais au vérin plat ou à la plaque dont la surface 
approche le mètre carré surestiment les modules de 
déformation réels à l'échelle d'un appui de barrage. 

Pour s'affranchir de cette difficulté, on a tenté d'uti­
liser des méthodes indirectes notamment de nature 
géophysique. La méthode de la cc Petite Sismique 11, 

mise au point par Schneider (Schneider, 1968), propose 
une corrélation entre la fréquence des ondes trans­
mises et le module mesuré à la plaque de charge. La 
corrélation avec la vitesse de transmission du son à 
travers le massif rocheux semble moins fiable. 

Post et Bonazzi ont compilé des valeurs des modu­
les de déformation des massifs d'appui de plusieurs 
barrages-voûtes, obtenues en comparant les mesures 
in situ avec les résultats d'analyses aux éléments finis, y 
compris pour la voûte de Malpasset. Ils ont publié (Post 
et Bonazzi, 1986) un graphique suggérant des valeurs 
minimales en fonction de la hauteur du barrage, 

Hauteur du barrage (m) 

introduisant ainsi un effet d'échelle pour la fondation 
(Fig. 7). Il n'existe toutefois pas encore aujourd'hui de 
critères communément admis fixant des valeurs mini­
males du module de déformation du massif (Leonards, 
1986). 

Couplage hydraulique-mécanique 
II existe une interaction très importante, à l'échelle 

locale et parfois générale, entre le champ de contrain­
tes auquel le massif rocheux est soumis et la perméa­
bilité de celui-ci. On sait par expérience (Goguel, 1991; 
Montfort, 1991) qu'à partir d'une certaine hauteur la 
quasi-totalité des barrages-voûtes modernes voient 
apparaître une fissuration au voisinage de l'appui 
amont des consoles centrales et des arcs inférieurs. 
L'apparition du phénomène semble d'autant plus 
précoce que la fondation est peu déformable, car la 
voûte a besoin d'une certaine liberté de mouvement 
à ces endroits pour pouvoir développer son mode de 
travail en arcs. Si la fissuration ne se développe pas 
dans la fondation, le jeu apparaît au contact béton-

200-r-~~~~~~.i-~~~~~~i--~~~~~~~:;.,.;;..c,.:....~~~---1 

0 
0 

A: Le Gage 
B: Laouzas 
C: Laparan 
D : Malpasset 

' 5 

E : Sainte-Croix 
F: Vouglans 
G : Monteynard 
H: Tignes 

béton 

' ' ' 10 lll 20 

Module de déformation du rocher (GPa) 

.....-- Déplacement du contact béton-rocher 

Modules de déformation de plusieurs fondations de barrages-voûtes (d'après 
Post et Bonazzi, 1986. Courbes indexées en déplacement à la base du bar­
rage, le long de la surface d'appui). 

Deformation modulus of several arch dam foundations. Curves give the displacement 
at the dam base along the footprint surface. 

REVUE FRANÇAISE DE GÉOTECHNIQUE 
N" 131-132 
2" et 3' trimestres 2010 









46 

On se reportera aux références en bibliographie 
(Bellier, 1967; Londe, 1968; Londe et al., 1970) pour la 
mise en œuvre concrète de cette méthode. 

Les dériv( é )es de la méthode de Londe 
Si lon se réfère à la méthode de Londe dans le 

monde entier, certains de ses principes se trouvent 
quelque peu malmenés dans l'application qui en est 
faite. Il serait en fait plus exact de parler de cc méthode 
de Londe modifiée ll. Les dérives les plus fréquentes 
portent principalement sur : 
- la réintroduction de la cohésion dans l'expression 
de la résistance au cisaillement des discontinuités ; les 
méthodes d'évaluation de la résistance des disconti­
nuités (Barton et Choubey, 1978) utilisent en effet ce 
terme pour tenir compte de la convexité des courbes 
intrinsèques, et la plupart des projeteurs rechignent à 
utiliser à la place de la cohésion un angle de frottement 
sécant équivalent, comme le recommandait Londe ; la 
conséquence est qu'ils se privent ainsi d'un des attraits 
de la méthode originale, qui est l'indépendance du 
mode de rupture par rapport aux propriétés frottantes 
des joints; 
-1' expression des résultats d'une analyse sous la forme 
principale d'un coefficient de sécurité et non pas de 
l'abaque original sur lequel apparaissent les poids des 
différents paramètres, au premier rang desquels les 
pressions interstitielles. 

Ces modifications de la méthode originale résultent 
la plupart du temps de la nécessité, pour les projeteurs, 
de respecter des normes ou règlements locaux, encore 
friands de concepts déterministes et notamment de 
coefficients de sécurité. Ceux-ci sont alors calculés 
selon la formule du shear friction factor (USBR, 1987) : 

Fs = (Rn- U)x tan(cp)+ Cx S 
Rt 

---
200 m • • 

(5) 

où Rn et Rt sont respectivement les résultantes nor­
male et tangentielle au plan, C et <P les caractéristiques 
de résistance, et S la surface en contact. 

Les valeurs requises par les règlements locaux 
sont très variables, entre 3 et 1 selon les conditions 
de charge mais aussi selon les pays. Il est raisonnable 
d'adopter la valeur de 1,50 pour les conditions cou­
rantes, 1,25 pour les charges exceptionnelles (crue ... ) 
et 1,0 pour les conditions extrêmes (séisme maximum 
possible). 

Les méthodes intégrales 
Au fur et à mesure que se développaient les capa­

cités des méthodes d'analyse numérique aux éléments 
finis, les modèles utilisés pour !'étude des projets de 
barrages voûtes se sont attachés à prendre en considé­
ration des aspects plus complets de la réalité physique. 
Indépendamment des aspects dynamiques, nécessaires 
à l'analyse du comportement des ouvrages pendant un 
séisme mais qui ne font pas l'objet du présent article, 
deux grandes voies ont été explorées : 
- la modélisation des grandes discontinuités mécani­
ques de la fondation ; le site du barrage voùte de Xiao­
wan en Chine (H = 298 m) comporte plusieurs failles 
susceptibles de modifier la rigidité apparente des 
appuis et déjouer en cisaillement sous les poussées de 
la voùte. Le modèle construit pour cette étude (Fig. 11) 
a incorporé des éléments joints pour représenter trois 
de ces failles; il a permis déjuger de l'état de contrain­
tes sur ces discontinuités, de vérifier qu'elles ne sont 
pas sollicitées excessivement et ne nécessitent donc 
pas de renforcement mécanique particulier ; 
- l'amélioration de la prise en considération des effets 
mécaniques des forces de percolation de l'eau inter­
stitielle à travers les appuis. Au-delà de l'application de 
pressions équivalentes localisées (Katse, figure 8), les 
modèles ont ainsi pu combiner les analyses hydrauli-

1 800 m 

592 m 

F11 

Modèle du barrage voûte de XIAOWAN (Chine) et de sa fondation 

avec 6 748 nœuds et 1 350 éléments isoparamétriques quadratiques 

Modèle de barrage avec fondation et représentation des grandes failles (d'après cours à 
!'École d'hydraulique de Grenoble, A. Carrère, 1995). 
Dam and foundation mode! with incorporation of main faults. 
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Tous les grands barrages EDF datant de l'épopée de 
l'hydraulique et construits après '1966 sont donc passés 
deux fois devant le CTPB. 

Après le développement du parc nucléaire, parmi 
les barrages dont le réservoir est rempli par pompaç:Je, 
le dossier du barrage de Vieux-Pré, dans les Vosges, 
est même passé trois fois devant le CTPB, suite à la 
nécessité d'adapter l'étanchéité de la fondation aux 
singularités géologiques apparues à !'ouverture des 
fouilles. 

Les études de danger pour les plans 
particuliers d'intervention « barrages » 

Initialement la loi du 22/07/1987, relative à l'organi­
sation des secours en cas de catastrophe, prévoyait l'éta­
blissement de plans d'urgence par les pouvoirs publics. 
Les décrets d'application des 6/05/1988, 15/09/1992 
et l'arrêté du 22/02/2002 définissaient les dispositions 
applicables aux barrages en vue de !'établissement des 
plans particuliers d'intervention (PPI). 

Actuellement, la loi de 1987 a été remplacée par 
la loi du 13/08/2004 et les décrets du 13/09/2005 et du 
12/10/05. 

Elle concerne les barrages ayant à la fois plus de 
20 m au-dessus du terrain naturel et un réservoir de 
plus de 15 hm3 

Pour permettre aux préfets d'établir ces plans par­
ticuliers d'intervention, les maîtres d'ouvrage doivent 
fournir : 
- une analyse des risques que les crues, les séismes ou 
les effondrements de terrain dans la retenue peuvent 
engendrer pour les barrages; 

un projet d'installation des dispositifs techniques de 
détection et de surveillance, et d'alerte aux autorités et 
aux populations ; 
- une estimation des conséquences de la rupture de 
l'ouvrage (onde de submersion). 

Une centaine de barrages étaient alors concernés 
en France parmi lesquels 67 étaient exploités par EDF. 

Les études de danger engagées dans le cadre des 
dispositions nouvelles sur les plans particuliers d'in­
tervention ont été l'occasion pour EDF de repren­
dre les études pour tous les barrages concernés en 
adoptant une méthodologie garantissant l'homogé­
néité des résultats. Les dossiers ont été présentés au 
CTPB. 

Les choix effectués et les principaux résultats obte­
nus sont succinctement décrits ci-dessous pour les 
glissements de terrain. 

L'aléa glissement de terrain 
On distingue trois effets possibles pour le barrage 

d\m effondrement de terrain dans une retenue : 
- la création d'une vague pouvant submerger le bar­
rage; 
- l'impact direct sur le barrage pouvant endommager 
des organes vitaux de l'ouvrage (vannes, bâtiment de 
commande ... ); 
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- la création d'un cc barrage ii naturel dans la retenue, 
par partition (le mouvement de terrain vient boucher la 
retenue jusqu'à une cote supérieure à la cote normale 
d'exploitation) ou par obstruction (la hauteur de bou­
chon est inférieure à la cote normale, et des problèmes 
peuvent apparaître lors de vidanges). 

Les éventuels autres effets (notamment ceux 
concernant des tiers à l'amont du barrage) ne sont pas 
étudiés. 

Électricité de France possède une expérience consi­
dérable dans la gestion des mouvements de versants 
du fait de l'importance de son parc hydroélectrique 
comportant des sites parfois sensibles. Cette expé­
rience couvre : 

- la gestion de mouvements de terrains déclarés ; 
- la gestion préventive de glissements potentiels sus-
ceptibles de mettre à mal la süreté des ouvrages. 

Au cours des années 90, cette expérience a été 
enrichie par les connaissances acquises par EDF sur 
des aménagements hydroélectriques en Argentine, 
dans les Andes. Les retenues y sont implantées dans 
des formations volcaniques et volcano-sédimentaires 
hétérogènes, affectées par de nombreux glissements 
de terrain. 

La démarche débute toujours par une étude géolo­
gique précise dont les objectifs sont multiples : 
- déterminer les caractéristiques géométriques de la 
zone instable : limites en surface et volume ; 

déterminer la nature géologique des formations ins­
tables, de façon à en apprécier la cohésion; 
- rechercher l'existence ou non de surfaces de glisse­
ment; 

- comprendre l'hydrogéologie du massif; 
- apprécier le caractère monolithique ou, au contraire, 
très fragmentaire de la zone instable ; 

- typer la zone instable de façon à la rattacher à un type 
de glissement connu ; 
- évaluer les éléments topographiques pour apprécier 
l'énergie potentielle accumulée au niveau de la zone 
instable et pour apprécier l'énergie cinétique mobili­
sable; 

- évaluer l'ordre de grandeur de la vitesse de glisse­
ment lors de son arrivée dans le lac ; 

- estimer l'ordre de grandeur de la hauteur de la vague 
créée, lors de l'arrivée dans le lac. Celui-ci dépend de 
la vitesse et du caractère monolithique de la zone ins­
table; 

- apprécier le caractère en cours, ou plus ou moins 
imminent de l'instabilité du mouvement de terrain. 

Le diagnostic géologique peut conclure à l'inno­
cuité de la zone instable, ou à sa dangerosité. Il peut 
aussi conduire à une demande d'auscultation, des 
reconnaissances, des calculs de stabilité plus ou moins 
sophistiqués, des travaux : création de butées de pied 
ou travaux de drainage, en surface ou par des drains 
forés à partir de galeries. 

L:une des principales difficultés de l'expertise géo­
logique consiste à apprécier le caractère plus ou moins 
imminent de la rupture ; en d'autres termes, si une cer­
taine évolution des paramètres géologiques est néces­
saire pour rompre un équilibre métastable. 
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L'éboulement 
du mont Granier 
en novembre 1248 

.. 

Le grand éboulement qui s 'est produit au mont 
Granier dans la nu it du 24 au 25 novembre 1248 
demeure un sujet d'étude pour les géomécaniciens. De 
nombreuses observations géologiques, morphologiques 
et hydrogéologiques ont été fa ites sur le site de cette 
grande catastr ophe nature lle . Plusieurs mécanismes 
peuven t être envisagés pour expliquer cel éboulement. 
I:hypothèse la plus communément admise est celle d'un 
grand glissement dans les marnes qui aurait en traîné la 
rupture de la falaise alcaire. Mais on peut éga leme nt 
envisager d'énormes coulées de boue gé nérées par 
l'impact de l'éboulement de la falaise urgonienne . 

Mots-clés : éboulement, glissement, coulée de boue, 
falaise. 

The mount Granier rockslide, 
November 1248 

The large rock fall of« mont Granier 1> which occurred in tbe 
night 24-25 November 1248 is s till a matter of discussion in 
geomechanics. A large number of geologica l, geomorphological 
and hydrogeological observations have been carried out on 
the site of this huge natural catastrophe. Several mechanisms 
may be proposed to expia in the rock faJI. The most corn mon 
assumptlon is a large slîde in th underlying mari formation 
bringing about the fall of the limestone cliff. However, the 
development of very large debris flows due lo the impact of the 
rock fall may be considered. 

Key words: rockfall, slide, mudflow, cliff. 
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Aux origines 
de la réglementation française 
actuelle en matière 
de mouvements de versants : 
la coulée du plateau d' Assy 
en 1970 

Un sanatorium du plateau d' Assy (Haute-Savoie) fut 
partiellement détruit par un glissement-coulée en 
avril 1970, causant la mort de 71 personnes, presque 
exclusivement des enfants. La recherche des causes de 
cette catastrophe et des éventuelles responsabilités mit 
en évidence le manque de connaissance scientifique 
sur les instabilités des versants naturels et la faible 
perception du danger chez les autorités comme che-1. les 
particuliers. L'absence d'une réglementation adaptée en 
matière d'urbanisme en découlait et le cadre juridique de 
la gestion des risques était très insuffisant. 
A partir de ces constatations et pour combler les 
lacunes ainsi révélées, des méthodes d'évaluation et de 
cartographie des aléas ainsi que des réglementations 
spécifiques furent peu à peu établies, ce qui nous fait 
considérer l'année 1970 comme une date charnière, 
en France, pour la gestion du risque de mouvement de 
terrain. 
Le glissement-coulée du plateau d'Assy reste un 
phénomène exceptionnel, considéré comme imprévisible 
à lépoque ; il en serait probablement de même 
aujourd'hui, en particulier pour ce qui est de la distance 
parcourue par la coulée. 

Mots-clés: glissement, coulée, cartographie d'aléa, 
réglementation, Assy. 

The present French regulation 
about landslide hazard originates 
from the 1970 Plateau d' Assy landslide 

A sanatorium located on the Plateau d'Assy (Haute-Savoie) was 
partially destroyed in April 1970 by a flow slide, resulting in 
the death of 71 people, most of them being children. The flow 
slide was considered unforeseeable by the experts; it would not 
be different today particularly as far as the run-out distance is 
concerned. Looking for the causes of this catastrophic event 
and for the possible responsibilities evidenced the Jack of 
scientific knowledge about landslides and hazard mapping, and 
of perception of the danger linked to the geological hazards in 
mountainous areas. This resulted in an absence of a well-fitted 
land use regulation. 
In order to fill the gap underlined by this catastrophic event, 
landslide hazard mapping has developed and specific rules 
about land use were progressively established, that make 
us consider the year 1970 as a turning point in the French 
management of landslide hazards. 

Assy. 
Key words: landslide, flow slide, hazard mapping, regulation, 71 
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Toutes ces observations auraient dû conduire à un 
renforcement du soutènement comme prévu au mar­
ché. Mais la prise d'une telle décision n'était certaine­
ment pas favorisée dans le cadre d'un marché conclu 
au forfait. 

-Conclusion 
Les accidents de chantier sont généralement la 

conséquence de l'accumulation d'erreurs successi­
ves, comme le démontre malheureusement ce cas. 
On retrouve ainsi les causes habituelles : la confiance 
excessive liée à l'expérience de chantiers similaires, 
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qui ne tient pas compte des spécificités locales, l'at­
tention focalisée sur un problème, les tassements, au 
détriment des autres aspects, une absence de synthèse 
des reconnaissances géologiques, en particulier les 
coupes géologiques sont sur l'axe des projets et, rare­
ment sur les profils en travers, une confiance absolue 
des acteurs dans les modélisations, l'absence de géo­
technicien qualifié pour suivre le chantie1~ l'absence de 
comparaison entre les hypothèses faites au niveau des 
études et les conditions réelles de chantier permettant 
d'orienter le chantier et des réactions inappropriées 
des différents acteurs. Il est souhaitable pour ce type 
d'opération complexe qu'un contrôle externe continu 
soit réalisé dès la phase des études jusqu'à la fin des 
travaux. 































Elle se concrétise par la constitution d'un dossier 
d'ouvrage comprenant: 
- une fiche signalétique ; 
- un relevé d'avaries; 
- les plans d'archives de construction ou de grandes 
interventions et tous documents se rapportant à ces 
époques; 
- les correspondances propres à l'ouvrage tout au long 
de son exploitation, incluant rapports, constats divers. 

Les relevés d'avaries font l'objet de l'application 
informatique RADIS qui permet de prendre en compte, 
pour chaque ouvrage, les informations relatives à leur 
état, aux données des investigations et auscultations, 
aux zones de traitements déjà réalisés en les norma­
lisant et en les rendant homogènes au niveau d'un 
même support, ce qui facilite leur consultation et leur 
interprétation. 

Surveillance 
Seule une politique de surveillance permet de déce­

ler les évolutions de l'ouvrage et de décider des inter­
ventions de maintenance adaptées. Elle s'appuie sur la 
connaissance historique de l'ouvrage et comporte des 
actions systématiques, regroupées et décrites dans les 
instructions générales portées à la connaissance de 
tous les personnels impliqués dans la surveillance, aux 
niveaux local, régional et national. 

On distingue notamment les actions suivantes : 
- une surveillance régulière lors de tournées de 
lignes; 
- une surveillance spécifique programmée, comportant 
les visites annuelles, les inspections détaillées tous les 
six ans, les surveillances spéciales rapprochées pour 
les cas sensibles identifiés ; 
- une surveillance spécifique non programmée dans 
le cas d'événements particuliers, tels qu'intempéries ou 
incidents. 

Diagnostics 
Établis dans le cadre de la surveillance, ils font 

appel non seulement aux données tirées des diverses 
visites, mais aussi aux investigations définies lors de 
cette surveillance. Les types d'investigations classi­
ques sont utilisées : mesures topographiques, mesures 
géométriques, sondages de reconnaissance dans les 
terrains ou les revêtements pour bien les identifier et 
connaître leur comportement. 

Mais on recourt le plus souvent possible à des 
investigations non destructives, souvent plus souples 
d'utilisation vis-à-vis des contraintes d'exploitation, 
et donnant une représentation plus continue que des 
sondages localisés. Ces investigations ont bénéficié 
des progrès en matière d'informatique permettant une 
compilation et un traitement rapide de données en 
grand nombre. 

Parmi ces investigations, on relèvera les méthodes 
suivantes: 
- les relevés vidéoscopiques ; 
- les relevés en lumière visible; 

- les relevés thermographiques par scanner ou caméra 
infrarouge ; 
- les procédés sismiques ou électriques ; 
- la gravimétrie ; 
- les relevés radar à impulsions temporelles (géora-
dar). 

Le développement des investigations et ausculta­
tions non destructives a permis une connaissance plus 
complète des ouvrages et de leur environnement, et 
aussi une augmentation significative des longueurs 
d'ouvrages auscultées. Ceci facilite l'évaluation et la 
comparaison de l'état des ouvrages, base de l'évalua­
tion du patrimoine. 

Évaluation et cotation 
La gestion et l'entretien d'un patrimoine ferro­

viaire comme celui du réseau français ont un coût très 
important. La maîtrise de celui-ci passe par une bonne 
connaissance de l'ensemble de ce patrimoine, de l'état 
des ouvrages les uns par rapport aux autres, afin d'af­
fecter les montants de travaux là où ils sont nécessaires. 
Il est donc très important de pouvoir donner une cota­
tion à chacun des ouvrages du réseau afin de pouvoir 
les classer. 

Cette cotation est réalisée à la faveur des visites 
d'inspection détaillée, à l'aide de fiches concernant à la 
fois le constat de l'état et les facteurs ou indices d'évolu­
tion. Elle doit permettre, après traitement des données 
et intégration des facteurs d'évolution, de procéder à 
une approche probabiliste de l'aggravation des avaries 
et une simulation de l'état d'un ouvrage à un terme 
donné. 

-Maintenance: 
réparations et améliorations 

Objectifs 
Les opérations de maintenance doivent permettre 

aux ouvrages d'assurer, en tenant compte des désor­
dres constatés, leurs deux fonctions principales : 
- résister aux sollicitations du milieu environnant; 
- garantir un débouché sûr et reconnu. 

Les principaux désordres constatés sont les sui­
vants: 
- déformation ou fissuration peu évolutive mais favori­
sant la circulation d'eau non captée ; 
- déformations ou fissurations évolutives ; 
- poussées des terrains entraînant des désordres ; 
- altérations du revêtement entraînant des pertes de 
résistance mécanique ; 
- chute de matériaux; 
- découverte de vide isolé. 

La démarche doit aborder les questions suivantes : 
- co171ment évolue l'association structures/terrains 

1 03 encmssants ? 
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- quelle est la géométrie exacte du tunnel ? 
- comment se comportent l'eau en général et le sys-
tème de drainage et assainissement ? 

En réponse, et en fonction des buts poursuivis, plu­
sieurs catégories de travaux sont envisageables : 
- entretien courant ; 
- maintien des capacités portantes du revêtement; 

traitement des désordres irréversibles ou des pous­
sées excessives des terrains. 

Problématique 
La mise au point d'interventions de maintenance 

dans un ouvrage souterrain doit prendre en compte 
deux contraintes fondamentales : 
- assurer la sécurité des personnes et des circula­
tions; 
- perturber le moins possible les circulations et la régu­
larité de !'exploitation. 

Pour le premier point, il est difficile de déterminer 
objectivement et d'une manière quantifiée le coefficient 
de sécurité. Chaque fois que des travaux risqueront de 
réduire ce coefficient, par exemple en cas de diminu­
tion temporaire de l'épaisseur du revêtement, ou de 
déchaussement des fondations de piédroits, il y aura 
lieu de prévoir des dispositions constructives permet­
tant de compenser cette réduction. 

Principes 
On distingue deux grands principes de mainte­

nance: 
- la maintenance préventive, qui s'exerce essentielle­
ment au niveau de la surveillance des ouvrages et des 
interventions limitées, au niveau des revêtements ou 
des systèmes d'écoulement et de drainage; 
- la maintenance corrective, qui intervient lorsque 
des anomalies ont été décelées dans une partie de 
l'ouvrage. C'est une intervention qui oblige, dans cer­
tains cas, à une programmation à court terme, sans 
avoir une bonne lisibilité des besoins dans un terme 
pluriannuel. 

La perspective à obtenir est bien d'une programma­
tion pluriannuelle avec fiabilité accrue, dont les facteurs 
de réussite sont les visites, bien entendu, mais aussi les 
investigations et les auscultations. Cette démarche per­
met ainsi, à partir des résultats obtenus et des analyses 
qui en sont faites, d'engager des actions plus générali­
sées sur des ouvrages aux caractéristiques bien ciblées 
dans un but préventif de plus en plus marqué. 
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Analyses de risques 
Une politique de maintenance doit aussi s'appuyer 

sur une analyse des risques, résultat des observations, 
des retours d'expériences, des constats faits, en parti­
culier lors de la survenance d'incidents. L:analyse des 
incidents permet, par exemple, un recensement et une 
évaluation des proportions de ces incidents en fonc­
tion de la nature des revêtements, que l'on se trouve 
dans des ouvrages non revêtus, revêtus en briques, en 
moellons, ou bien en fonction de leur localisation, en 
plate-forme ou en voûte. 

Les programmations de régénération seront orien­
tées vers les ouvrages à risques les plus importants 
selon l'analyse, c'est-à-dire, selon les résultats actuels 
et récents, dans les tunnels non revêtus et revêtus en 
briques. 

Travaux principaux 
On distingue les interventions en voûte et en pié­

droits de celles intéressant le radier et la plate-forme 
ferroviaire. 

Parmi les interventions en voûte, on pourra envisa­
ger les injections d'extrados, le boulonnage, les bétons 
projetés, le renforcement par anneaux séparés, la 
reconstruction du revêtement, le chemisage du revête­
ment, la réfection d'étanchéité. 

-Conclusion 
Une politique de maintenance d'un patrimoine 

aussi important que celui des tunnels ferroviaires est 
assujettie à diverses problématiques : 
- la connaissance de tous les ouvrages, réactualisée par 
des actions de surveillance régulière ; 
- l'évaluation comparative des états des ouvrages, 
permettant une programmation en fonction des situa­
tions; 
- une recherche d'anticipation permettant de privilé­
gier la maintenance préventive plutôt que corrective ; 
- la maîtrise des contraintes d'exploitation, fonction 
notamment des importances des trafics sur les lignes. 

La combinaison de ces démarches permet la défini­
tion des interventions de maintenance sur !'ensemble 
du réseau en fonction des contraintes d'exploitation 
et des données de structures et de terrains, avec une 
programmation concourant à une gestion optimisée 
de ces travaux. 
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reffondrementde1873 
à la mine de Varangéville 

On relate l'effondrement d'un quartier de la mine de 
sel de Varangéville survenu en 1873. Les descriptions 
de l'époque montrent que la partie centrale du 
recouvrement de la mine est descendue en bloc, 
entraînant une couronne intensément déformée. Les 
piliers ont poinçonné précocement le mur imbibé de 
saumure, mais le toit les a retenus tant que l'extension 
de la mine, et donc sa raideur à la flexion restaient 
modérées. Le calcul numérique montre que le caractère 
brutal de l'effondrement peut être relié au développement 
d'une zone dilatante, traversant toute la couche de sel, et 
engendrée par le report sur le contour de la mine d'une 
part du poids des terrains surincombants. 

Mots-clés : mine de sel, chambres et piliers, dilatance, 
effondrement. 

The 1873 collapse 
at the Varangéville Salt Mine 

The 1873 collapse of a panel of the Varangéville Salt Mine is 
described. The central part of the overburden dropped down 
as a rigid block; between this cylinder and the intact rock mass, 
a rock crown was severely deformed. The marly floor of the 
mine, which had been weathered by water, were punched by 
the mine pillars at an early stage; however mine roof prevented 
full punching as long as roof extension, th us roof ben ding 
stiffness, remained srriall. Numerical computations prove that 
the catastrophic character of the collapse can be explained by 
the development of a dilatant zone, crossing through the sait 
layers, which had formed upon the mine edge, as a part of the 
overburden weight was transferred to the abutment. 

Key words: sait mine, rooms and pillars, dilation, collapse. 105 
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inchangées, un résultat logique puisque ces charges 
tendent à devenir proportionnelles à la cohésion des 
marnes du mur. Mais avant cette date elles sont plus 
élevées que dans le modèle de référence, le poinçon­
nement étant plus progressif : le déplacement vertical 
à la base du pilier central à 25 ans n'est que de 21 cm 
au lieu de 44 cm dans le modèle de référence, qui doit 
donc être préféré. 

-L'effondrement 

A la recherche d'un mécanisme de ruine 
Le modèle, tel que décrit jusqu'ici, ne contient pas 

de mécanisme pouvant conduire à la ruine brutale 
du quartier. Certes l'écoulement libre est rapidement 
atteint sous les piliers ; mais le toit conserve une cer­
taine raideur à la flexion qui limite le déplacement ver­
tical des piliers et empêche un poinçonnement com­
plet. Une ruine brutale ne peut qu'être associée à une 
chute brutale de la valeur d'un des deux paramètres 
essentiels, la cohésion du mur ou la raideur du toit, 
qui déterminent chacun un mécanisme particulier de 
rupture. 

Une condition nécessaire pour que le premier 
mécanisme soit efficace est que le toit soit encore 
beaucoup moins raide qu'on ne l'a supposé jusqu'ici. 
On peut imaginer alors que la cohésion du mur mar­
neux - qu'on a choisie jusqu'ici faible mais uniforme 
et constante dans le temps - chute brutalement dans 
une large zone au cours du processus de dégradation 
par !'eau. Ce n'est pas une hypothèse invraisemblable, 
mais elle n'est pas conforme à l'image progressive que 
l'on peut se faire de l'infiltration de l'eau dans le mur. 

Dans le second mécanisme, c'est la raideur du toit 
qui chute brutalement. On a observé que dans la gale­
rie la plus extérieure le toit s'est effondré sur une épais­
seur de plus de 3 mètres, et on pourrait être tenté d'y 
voir r origine au moins immédiate de r effondrement ; 
mais le toit de sel fait 70 m d'épaisseur, et une réduction 
de 3/70 = 4 % de cette épaisseur ne suffit pas à réduire 
significativement la raideur à la flexion. La chute du 
toit dans les galeries extérieures est très vraisembla­
blement une conséquence plutôt qu'une cause de !' ef­
fondrement. D'ailleurs il est difficile de concevoir que 
cette chute du toit, si elle avait été l'élément déclen­
cheur, n' eüt pas été précédée de signes précurseurs : 
les mineurs n'en rapportent aucun. Il est plus logique 
de chercher un mécanisme plus global. 

Dilatance au-dessus du pourtour 
On a vu que l'équilibre mécanique d'ensemble du 

quartier exige que des cisaillements verticaux crois­
sants se développent sur le pourtour du cylindre 
constitué par les terrains au-dessus du quartier. Or 
on sait que le sel s' endommage (sans rompre franche­
ment) quand l'état de contr;iinte sort rl'1m domaine dit 
cc dilatant ii (la formulation la plus simple du critère 

116 
dilatant est VJ2 = CIT11 ; T1 = okk désigne le premier inva-
riant du tenseur des contraintes et J 2 = s s/2 où s .. = 

IJ Jl IJ 
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a .. - ok ô/3 est le second invariant du tenseur déviateur 
dès c~ntraintes) à l'extérieur duquel une microfissu­
ration se développe, accompagnée de l'augmentation 
de la perméabilité, de la chute de la vitesse du son, de 
l'accroissement de l'émission acoustique et de celui de 
la vitesse de déformation, décrit par Chan el al. (1996) 
sous la forme d'un endommagement au sens de Kat­
chanov ou Lemaitre. La description du comportement 
post-dilatant d'une structure complexe est délicate 
- une localisation des déformations est probable - mais 
on peut en première approche utiliser une analogie : si 
une large zone cc dilatante ii (c'est-à-dire où le critère 
dilatant est excédé) s'étend et notamment traverse la 
masse de sel, r équivalent d'un écoulement libre devient 
possible. On a donc tracé l'évolution au cours du temps 
de la zone où le critère dilatant est dépassé. On a utilisé 
le critère dilatant assez élaboré proposé par De Vries 
(2003) pour le sel en couches de Cayuta (état de New 
York); on a utilisé toutefois des valeurs des paramètres 
de ce modèle qui rendent le sel de Varangéville un peu 
moins résistant que celui de Cayuta. On désigne par 
FOS (Factor of Safety) la valeur du critère pour !'état de 
contraintes calculé (ce rapport est supérieur à 1 quand 

Progression de la zone dans laquelle 
le critère dilatant est dépassé pendant 
l'excavation des galeries n°5 7, 8 et 9. 
Progression of the zone in which the dilation 
criterion is met during excavation of galleries 
n°' 7, 8 and 9. 













de 24,4 rn de largeur. A partir de 1932, la largeur des 
piliers fut réduite à des valeurs de 13-14 m, pour des 
largeurs de galeries réduites pour leur part à 6-7 m, le 
tout conférant un taux de défruitement pouvant loca­
lement dépasser 55 %, la hauteur des travaux étant 
toujours limitée à 2,4 rn et les piliers barrières faisant 
désormais l'objet de fréquentes recoupes. 

En 1949, les dimensions de piliers avaient à nou­
veau été réduites, avec une largeur moyenne voisine 
de 12 m pour des galeries maintenues identiques aux 
précédentes (taux de défruitement, T, pouvant attein­
dre 60 %). Les premières tentatives d'auqmentation 
de la hauteur des galeries Uusqu'à 3,7 m) furent entre­
prises très localement sans toutefois être généralisées 
du fait de la mauvaise qualité du charbon abattu. Les 
dimensions des piliers barrières étaient, poi.ir leur part, 
réduites à une valeur légèrement supérieure à 12 m. 

A compter de 1950, l'implantation d'une centrale 
thermique dans le secteur fut entérinée et c'est la mine 
de Coalbrook qui fut retenue pour alimenter cette cen­
trale. Ceci engendra un impact colossal sur l'exploita­
tion de la mine dont la production eut à faire face à une 
augmentation de 1 600 à 10 000 tonnes par jour, et ce 
en moins de quatre années. 

En dépit des conseils promulgués par un expert 
commis par la Electricity Supply Commission (qui avait 
conclu à la nécessité de ne pas augmenter l'ouverture 
des chantiers à plus de 2,9 m, de ne pas dépasser un 
taux de défruitement supérieur à 40 % et de ne pas 
réduire la largeur des bandes fermes entre quartiers à 
moins de 18 m), diverses modifications substantielles 
du schéma de dimensionnement furent progressive­
ment entreprises. Ainsi, à compter de 1951, l'augmen­
tation de l'ouverture des chantiers fut systématisée, 
d'abord jusqu'à 3,7 m, puis à partir de 1957 jusqu'à 
4,3 met même localement jusqu'à 5,5 m. 

Ce nouveau dimensionnement des chantiers contri­
bua grandement à poursuivre l'augmentation subs­
tantielle de la production, cette dernière passant de 
134 240 tonnes en 1954 à 2 260 660 tonnes en 1958. 

L'effondrement 

L'expérimentation du quartier 10 

En complément de l'évolution progressive du 
schéma de dimensionnement détaillé ci-dessus, les 
responsables de la mine décidèrent, pour répondre aux 
besoins colossaux d'augmentation de la production, 
de mettre en œuvre une reprise des anciens quartiers, 
sous la forme d'une reprise conjuguée du bas toit et des 
piliers. Pour évaluer la faisabilité de la démarche, une 
expérimentation fut entreprise dans l'un des quartiers 
les plus récemment exploités (1952), le cc Quartier 10 ii, 
situé à l'est de la mine (Fig. 3). 

L'. expérimentation consistait à créer des recoupes de 
4 m de largeur et 2 m de profondeur au sein des piliers 
(pour atteindre un -r; voisin de 65 %) et de rehausser 
l'ouverture des chantiers jusqu'à 4,3 m, voire locale­
ment 6, 1 m. L'. expérimentation fut appliquée à une cen­
taine de piliers, soit une superficie environ égale à 3 ha. 
Le suivi du comportement de la zone expérimentale 122 fut limité à de simples observations visuelles. Aucune 
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instrumentation ne fut entreprise. Après deux mois 
d'observations, comme aucun signe particulier n'avait 
été observé, on conclut au succès de l'expérimenta­
tion. Il fut donc décidé de généraliser le principe de 
reprise des anciens chantiers, tel qu'expérimenté au 
sein du Quartier 10, aux secteurs voisins, la mise en 
œuvre s'étendant progressivement vers le sud au sein 
des anciens quartiers. 

L'événement précurseur 

Le 28 décembre 1959, à environ 19 h, le secteur nord 
du cc Quartier 10 ii, incluant la zone où avait été mise en 
œuvre !'expérimentation, s'effondra. L'effet de souffle 
engendré blessa une personne pourtant éloignée de la 
zone rompue. Il n'y eut pas d'autres dommages, aucun 
mineur n'étant présent, à ce moment, au sein des tra­
vaux de reprise des anciens quartiers. L'effondrement 
affecta une superficie de 6 ha environ et fut confiné 
au sud par l'un des piliers barrières de 12 mètres de 
largeur. 

Les travaux de reprise des anciens quartiers se 
développaient à cette date à environ 300 mètres au sud 
de la bordure de la zone effondrée. Pourtant, aucun 
signe précurseur de type craquements ou dégradations 
anormales de piliers n'avait été détecté durant le poste 
de jour du 28 décembre. Au cours des 3 jours qui sui­
virent !'effondrement, des craquements sourds et des 
dégradations de piliers furent en revanche observés 
autour du périmètre de l'effondrement, puis tout cessa 
à nouveau. On ne dispose malheureusement pas d'une 
description détaillée de !'état des piliers au sein et en 
périphérie de la zone éboulée. La décision fut prise de 
redémarrer les travaux de reprise des anciens quar­
tiers. Cet événement n'était hélas que le précurseur de 
la catastrophe à venir qui frappa la mine le 21 janvier 
1960, soit 24 jours après le premier effondrement. 

La catastrophe 

Le 21janvier1960, à 16 h, le responsable en charge 
d'une équipe travaillant juste à l'ouest du Quartier 10 
fut alerté par des bruits sourds provenant dudit quar­
tie1~ accompagnés d'une dégradation rapide des piliers 
environnants. A 16 h 20, le responsable d'une autre 
équipe travaillant, pour sa part, en bordure sud du 
Quartier 10, lui aussi alerté par des indices sensible­
ment similaires, décida également de replier l'équipe 
dont il avait la charge mais, en chemin, ils furent sur­
pris par un effet de souffle. 

Les responsables de la mine, alertés par le rapport 
des responsables cl' équipe, entreprirent immédiate­
ment une reconnaissance du fond pour comprendre 
l'origine du phénomène. Ils découvrirent de nombreux 
barrages d'aérage rompus induisant !'émanation de 
méthane dans les chantiers exploités. L'absence de 
monoxyde de carbone leur permit cl' écarter l'hypo­
thèse d'une explosion pour origine des événements. 
Les craquements et la dégradation progressive des 
piliers se poursuivaient en bordure de la zone rompue 
de l'ancien Quartier 10. Le personnel de surface trans­
mit l'information qu'une cuvette d'affaissement s'était 
développée, en surface, à l'aplomb du centre du quar­
tier, délimitée par de larges fissures en périphérie. 





Bieniawski (1968) proposa ainsi une relation linéaire 
reliant la résistance des piliers de charbon, ac, au ratio 
w/h (w : largeur des piliers ; h : hauteur des piliers) 
pour des rapports w/h > 1 et des largeurs w > 1,5 m. 

a,= 2,76 + 1,52 w/h en MPa (1) 
Pour généraliser la prise en compte de cet effet 

d'échelle, Holland (1973) et Hustrulid (1976) notam­
ment proposèrent, dans les unités de mesure du sys­
tème impérial, une relation du type : 

(2) 
Avec: 

d : dimension du côté des échantillons testés (en pou­
c~s); 
Rcc1; : résistance à la compression uniaxiale d'un échan­
tillon cubique de côté d; (en psi); 
a : constante établie par les différents auteurs pour les 
différents sites étudiés. 

Connaissant la résistance en laboratoire d'un échan­
tillon de dimension d2, il est ainsi possible d'évaluer la 
résistance d'un pilier de dimension d1 par ce processus 
de calcul3. Dans les faits, on n'affecte généralement pas 
à d 1 la largeur intégrale du pilier mais une valeur sensi­
blement égale à la taille représentative telle que propo­
sée par Bieniawski (1968) ou Hustrulid (1976), à savoir 
entre 0,9 met 1,5 m (taille minimale d'échantillon au­
delà de laquelle il devient représentatif du massif et, de 
fait, r effet d'échelle peut être négligé). 

Pour Holland (1973), et Hustrulid (1976) ayant prin­
cipalement travaillé sur des charbons sud-africains, les 
valeurs déterminées de a sont voisines de - 0,5. 

Prise en compte de l'effet d'élancement 
dans la résistance des piliers 

Salamon (1967) privilégia pour sa part une approche 
statistique du problème, s'attachant à mettre à profit 
une base de données de 27 piliers rompus et 92 piliers 
intacts. Avec l'aide de Munro, ils établirent une relation 
permettant de déterminer la résistance de piliers de 
charbon carrés afin de restituer, au mieux, le compor­
tement observé des piliers constituant la base de retour 
d'expérience (Salamon et Munro, 1967): 

a,= 7,176 (w0A6)/(h0,6G) en MPa 
(avéc w eth initialement en pieds) (3) 

Contrairement à la relation proposée par Bieniawski 
(1968), les exposants du numérateur et du dénomina­
teur sont ici différents. T.;application de cette formule 
doit donc être restreinte à l'utilisation de dimensions 
de piliers transcrites en unités équivalentes à celles uti­
lisées pour son élaboration (à savoir des mètres pour 
les valeurs de a et~ présentées ci-dessus). 

La valeur 7, 176 MPa figurant dans la relation précé­
dente correspond à la valeur de résistance d'un char­
bon cc moyen ii, représentatif de la base de données 
mise à disposition de Salamon, et permettant de pré­
voir 50 % de cas de rupture pour r ensemble des piliers 
présentant un facteur de sécurité de 1,0. Salamon 
déduisit de ses travaux que, pour un panneau minier 
cc classique ii, un facteur de sécurité de 1,6 devait être 
recherché, valeur représentative des échantillons non 
rompus présents dans la base de données étudiée. 

13l Précisons à ce sujet que les échantillons testés étaient de section 

124 
carrée, technique peu usitée dans l'approche française qui privilégie 
les éprouvettes cylindriques. 
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La formule de Salamon-Munro fut, dès lors, très 
largement adoptée et mise en pratique dans l'industrie 
minière sud-africaine au point d'être presque élevée au 
rang de dogme ! 

Évolution de la formule de Salamon 

Différentes améliorations furent toutefois appor­
tées, dans les années qui suivirent, à la formule fon­
datrice proposée par Salamon et Munro (1967). Son 
extension à des piliers, non plus carrés mais rectan­
gulaires, fut ainsi étudiée par Wagner (1974), Salamon 
(1982) et Van der Merwe (1998). 

Madden (1981) reprit l'analyse de Salamon et Munro 
en étendant la base de données initiale aux 17 nou­
veaux effondrements s'étant produits en Afrique du 
Sud entre 1960 et 1980. Il établit une nouvelle relation 
qui ne fut toutefois pas jugée suffisamment différente 
de celle de Salamon pour remettre en cause l'applica­
tion de la formule cc fondatrice ii qui faisait désormais 
autorité dans l'industrie minière sud-africaine. 

Van der Merwe (1993), étudiant l'application de la 
formule de Salamon et Munro (1967) à trois mines spé­
cifiques du bassin houiller du Vaal (Sigma, Cornelia et 
Coalbrook) mit en évidence qu'elle ne permettait pas, 
en r état d'expliquer les nombreuses ruptures réperto­
riées sur ce seul secteur. Pour ce faire, il convenait de 
modifier le premier terme de la formule, le réduisant 
de 7, 176 MPa à 4,5 MPa. Seule une réduction de cet 
ordre permettait de traduire le fait que le charbon du 
bassin du Vaal s'avère sensiblement moins résistant 
que la valeur moyenne que r on est amené à retenir à 
l'échelle de l'Afrique du Sud. Il en résulte la constata­
tion paradoxale suivante : la formule établie suite à la 
catastrophe de Coalbrook s'est avérée non parfaite­
ment adaptée à l'environnement particulier de cette 
mine! 

Van der Merwe (2003), valorisant une base de don­
nées encore enrichie et s'appuyant sur une approche 
statistique légèrement différente de celle employée par 
Salamon, établit deux nouvelles relations, cette fois-ci 
linéaires vis-à-vis du rapport w/h. 
Formule générale aP (MPa) = 3,5 w/h (4) 
Charbons du bassin du Vaal aP (MPa) = 1,5 w/h (5) 

Retour sur le mécanisme 
de déclenchement de la catastrophe 

Si on applique les relations présentées ci-dessus aux 
caractéristiques des piliers exploités dans le secteur 
effondré de la mine de Coalbrook, il est possible d'éva­
luer, en rétro-analyse, la résistance de ces appuis et 
d'en déduire leurs conditions de stabilité, indépendam­
ment du comportement du recouvrement. T.;analyse 
en détail du plan d'exploitation de la zone effondrée 
met en évidence r existence de différents schémas de 
dimensionnement coexistant au sein de la zone. Pour 
simplifier l'analyse et ne pas multiplier les simulations, 
on prendra un cc schéma moyen ii, jugé le plus repré­
sentatif possible des travaux souterrains du secteur. 

Ainsi, les dimensions caractéristiques retenues pour 
définir ce schéma d'exploitation représentatif corres­
pondent à des galeries de 6, 1 m de largeur pour des 













Analyse en retour d'expérience 
de l'effondrement de 1879 

Le penclaç;e des couches (voisin de 5°) vers l'ouest 
est intéç;ré clans les calculs tout comme le sont les prin­
cipaux bancs calcaires au toit de la couche de Grande 
Mine. L'épaisseur des bancs calcaires introduite clans 
le modèle varie ainsi de 4 à 30 m environ. 

Deux failles verticales ont été introduites clans le 
modèle pour restituer les informations transcrites par 
Villot (1889). Seule la moulière a été considérée comme 
présentant une résistance très faible aux contraintes de 
cisaillement, l'autre se voyant affecter des caractéristi­
ques sensiblement plus résistantes. 

La mise en œuvre du modèle se développe selon le 
phasaç;e suivant : 
- phase 1 : traçaç;e de piliers de 10 m (1; = 75 % ) de r est 
vers !'ouest en s'approfondissant et en s'arrêtant léç;è­
rement avant la moulière ; 
- phase 2 : reprise de quelques piliers (réduction de la 
larç;eur de 10 m à 6 m) au milieu du quartier, soit suffi­
samment loin de la moulière ; 
- phase 3 : traçaç;e de piliers supplémentaires, en s'ap­
profondissant, de manière à atteindre la zone affectée 
par la présence de la moulière (modélisée par une faille 
verticale). 

Plusieurs simulations ont été réalisées, pour mener 
à bien une analyse paramétrique en retour d'expé­
rience, afin de caler au mieux les caractéristiques ç;éo­
mécaniques du charbon et du calcaire utilisées clans le 
modèle. Les résultats du scénario le plus convaincant 
sont présentés ci-dessous. 

• Phase 1 : on observe une stabilité ç;lobale de 
l'ensemble du modèle. Les points plastiques clans les 
piliers et clans le toit immédiat apparaissent relative­
ment peu nombreux ; le chantier peut être considéré 
comme stable (Fiç;. 9). 

• Phase 2 : le modèle reste ç;lobalement stable 
jusqu'au cléç;raissaç;e du quatrième pilier qui a pour 
conséquence d'accentuer sensiblement la flexion des 
bancs du recouvrement : développement de contrain­
tes de traction clans le recouvrement, apparition d'une 
cuvette d'affaissement d'une dizaine de cm d'amplitude 
à !'aplomb des quatre piliers cléç;raissés (Fiç;. 10). 

UDEC(Vcrs/0113,10) 

· fi(;;~ Stabilité globale de !'exploitation en phase 
de traçage, peu de points en rupture 
(phase 1). 
Global stability of the mine during extraction 
phase, few failure points (phase '!). 

• Phase 3 : l'approfondissement des travaux 
jusqu'en bordure de la moulière induit l'amorce de 
deux liç;nes de rupture, l'une au niveau de la moulière, 
l'autre à proximité de la seconde faille (Fiç;. 11). Les 
affaissements induits en surface restent modérés mais 
le cisaillement le lonç; de la moulière devient siç;nificatif 
(0,30 m). En terme qualitatif, cette simulation reproduit 
clone assez fidèlement la nature et la chronoloç;ie des 
faits relatés. En terme quantitatif, l'absence de mesures 
d'affaissement en surface ne permet pas de caler pré­
cisément le modèle. 

Le calaç;e du modèle en retour d'expérience sur 
r effondrement de 1879 a permis de définir les carac­
téristiques ç;éomécaniques les plus adaptées à une res­
titution aussi fidèle que possible du fonctionnement 
du massif rocheux. Ce sont ces caractéristiques qui 
ont ensuite été prises comme base pour le calaç;e des 
modèles cc prédictifs JJ qu'ils' est aç;i de mettre en œuvre 
en s'appuyant éç;alement sur les données de conver­
ç;ence tirées de la campaç;ne de foraç;es. 

Secteurs les plus profonds (au-delà de 250 m) 

Retrouvés au sein des archives, divers témoiç;naç;es 
d'anciens mineurs ayant opéré clans ce type de secteurs 
cl' exploitation décrivent qu'au-delà d'une cetiaine larç;eur 
de quartier n'excédant pas quelques travées de piliers, 
des affaissements pluriclécimétriques des chantiers 
étaient constatés au niveau des piliers et du toit, et ce dès 
les premiers jours suivant le creusement des piliers. 

UDEC(Verslo113.f0) 

1 

4 piliers dégraissés 

Cuvette d'affaissement 
(< 15 cm) à l'aplomb 

des 3 piliers dégraissés 

Développement des points en rupture et des iso-déplacements à l'issue du dégraissage 
du 4e pilier (phase 2). 
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Failure points and displacement development after the re-rnining of the 4th pillar (phase 2). 





En considérant un pilier situé vers le centre d'un 
panneau profond, nous avons calculé, pour dix moda­
lités (avant exploitation, puis la valeur de cohésion cc 
variant de 4,5 à 0,5 MPa en diminuant progressivement 
la cohésion par pas de 0,5 MPa), la valeur moyenne 
de la contrainte verticale issue du calcul numérique et 
s'exerçant au sommet du pilier (Fig. 13). 

Différentes étapes du calcul (Valeurs de c) 

F!l!i.1$ Évolution de la contrainte moyenne au 
sommet d'un pilier situé au centre d'un 
panneau profond situé avant exploitation 
(cas 1) et, après exploitation, pour des 
valeurs de cohésion de charbon variant de 
4 à 0,5 MPa (autres cas). 
Evolution of the average stress at the top of 
a pillar locatecl in the centre of a deep sector. 
Moclalities varyfrom before extraction (1st point) 
and aftcr for cohesion values clecreasing from 
4.0 to 0.5 MPa (other points). 

Avant extraction, la valeur de 7,3 MPa obtenue 
est cohérente avec le poids des terrains sus-jacents. 
Après extraction, en tenant compte du taux de défrui­
tement de!' ordre de 75 %, on serait en droit cl' attendre 
une contrainte normale voisine de 24 MPa selon une 
approche de type cc aire tributaire ll. Pour des piliers 
très résistants (cohésion supérieure ou égale à 3,5 MPa 
correspondant à Re supérieure ou égale à 15 MPa), c'est 
bien cette valeur qui est restituée par la modélisation 
numérique. Les piliers sont en effet capables de sup­
porter le poids des terrains de recouvrement sans se 
déformer significativement. 

Pour des modalités caractérisées par des cohésions 
variant de 3 MPa à 2 MPa (8 MPa < Re < 12 MPa), on 
observe, du fait de l'écrasement progressif des piliers 
et de la mise en flexion du toit, une contrainte verticale 
s'exerçant au sein des piliers très sensiblement infé­
rieure à la valeur théorique obtenue par l'aire tributaire 
Uusqu'à 13 MPa à comparer à 24 MPa, soit proche de 
50 % de la valeur attendue). Ces simulations tradui­
sent le fait que le toit contribue à soulager fortement le 
pilier en reportant une partie de la charge sur les bords 
fermes du panneau. 

Enfin, lorsqu'on poursuit la réduction de la valeur 
de cohésion du charbon (environ c = 1,5 ou 1 MPa, 
équivalent à Re variant entre 4 et 6 MPa), l'écrasement 
des piliers induit une flexion trop importante du recou­
vrement qui finit por se rompre. Le toit fracturé n'est 
alors plus capable de reporter la charge des terrains de 
recouvrement sur les stots de bordure et le poids des 13 2 terrains de recouvrement s'applique intégralement sur 
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les piliers qui s'écrasent, augmentant ainsi la conver­
gence des chantiers. On déstructure dès lors intégrale­
ment le toit raide. Ceci a pour conséquence de reporter 
progressivement le poids des terrains sus-jacents sur 
les piliers (disparition de cc l'effet voüte ll). Ainsi, pour 
une valeur de cohésion de c = 0,5 MPa (Re= 2 MPa), on 
retrouve, au cœur des piliers, une contrainte normale 
très voisine de celle induite par un recouvrement entiè­
rement pesant (21 MPa simulés à comparer aux 24 MPa 
de l'approche cc aire tributaire ll). 

Dans cette configuration, une fois !'exploitation du 
panneau terminée et l'affaissement réalisé, l'énergie 
totale disponible est considérablement réduite, à la fois 
dans les piliers (écrasés et en état de post-rupture rési­
duel) et dans le toit (fracturé et reposant de tout son 
poids sur les piliers sous-jacents). Une telle configura­
tion permet d'exclure le risque de rupture brutale du 
recouvrement à terme. En revanche, une poursuite (ou 
reprise) des affaissements souples est toujours envi­
sageable en cas d'une poursuite du fluage des piliers 
rompus, liée notamment à l'intrusion possible d'eau. 

Secteurs les moins profonds (en deçà de 200 m) 

La figure 14 illustre la convergence calculée au sein 
des chantiers moins profonds en fonction de la valeur 
de la cohésion attribuée aux piliers de charbon. 

L:analyse du résultat de ces simulations numériques 
(sachant qu'aujourd'hui les chantiers concernés n'ont 
pas subi de convergence sensible), conjuguée à celle 
du résultat d'une démarche identique menée sur les 
quartiers voisins plus profonds (qui ont pour leur part 
déjà subi une convergence importante) permet d'iden­
tifier les caractéristiques équivalentes les plus adaptées 
au modèle développé. 

On en déduit ainsi que, dans le moyen terme, pour 
restituer de manière fidèle les mécanismes de dégrada­
tion des chantiers, les valeurs équivalentes de cohésion 
du charbon les plus adaptées aux observations varient 
entre 'l et 2 MPa. On notera que cette gamme de cohé­
sion, obtenue par simple rétro-analyse dans le cadre 
du modèle, correspond à une gamme de résistance in 
situ à long terme très classique (4 MPa <Re< 8 MPa). 

Convergence calculée dans les chantiers 
peu profonds en fonction de la valeur 
attribuée à la cohésion du charbon. 
Convergence evaluated within the shallow 
sectors clepencling on the cohesion value usecl 
for coal pillars. 





















Paramètres d'affaissements du bassin ferrifère lorrain issu de 18 cas étudiés. 
Subsidences or collapses : parameters of 18 cas staries. 

No lD 

1 Jceuf 

2 Moy68 

3 Mou68 

4 Joud68 

5 Hett68 

Q) 6 Fier 
bl 
~ 
ïi 
•Q) 

Q 7 CD15 

8 Mou54 

9 Piennes 

10 St-P. 

11 Jarny 

~ 12 Crusnes 
Vl 
Vl 
Q) 
h 
bl 13 Coin ville 0 
h 
~ 

t: 14 Rue Metz Q) 

s 
Q) 
h 

"O 
~ 15 Mou97 
@ 
u.i 

16 Ron99 

(îJ 

"5 
h 

..0 
+--" 
~ 17 St-Mar. 
Q) 

s 
Q) 
h 

"O 
~ 

@ 
u.i 18 Roch 

Am : affaissement maximal 
w : ouverture exploitée 
' : taux de défruitement 

Concession 

Jceuf (63) 

De Wendel (156) 

Moutiers 

Joudreville 

Hettange-Grande 

François 

Montrouge 

Auboué-Moineville 

Piennes 

St-Pierremont 

Droitaumont 

Aumetz 

Auboué-Moineville 

Auboué-Moineville 

Auboué-Moineville 

Roncourt 

Ste-Marie-aux-Chênes 

Rochonvillers 

Site/.Mine Am/wt L/H 

Jceuf 60 'Yo 2;15 

Moyeuvre 67 % 2,25 

Moutiers 76 % 1,5 

Joudreville 51 % 1 

Hettange-Grande 46 % -

Pierreuse 75 % 2 

CD15 79 % 3,4 

80 % (S) 1,4 
Cité de Gorcy 

50% (N) 2,11 

Piennes 59 % 1,95 

St-Pierremont 51 % 1,75 

Jarny 43 % 5,5 

Errouville 46 % 1,3 

Cité de Coinville 44 % 1 

Rue de Metz 67 % 0,85 

Moutiers haut 62 % 1,25 

Cité St-Joseph 49 % 0,8 

Ida 60% 1,1 

Rochonvillers - -

L : largeur du panneau exploité 
H : profondeur 

3,9 (T) 

4,1 (V) 

1,57 (DE) 

2,2 (DE) 

3(DE) 

3,81 (V) 

1,2 (DE) 

2,44 (V, T) 

1,18 (V,T) 

3,46 (T) 

3,3 (T) 

3 (T, DE) 

2,26 (DE) 

2(DE) 

4,68 (T) 

1,82 (T) 

1,72 (T) 

3,36 (T) 

1,04 (T) 

0,52 (DE) 

2,3 (T) 

1,15 (DE) 

3,4 (V) 

2(V) 

2,6(DE) 

7,1 (DE) 

-

ex: et f3 étant deux coefficients déterminés empirique­
ment. -Affaissement/effondrement : 

le rôle du recouvrement 

1,5 

0,75 

1 

1 

-

-

-

-

-

-

-

-

-

-

-

-

-

-

Le même retour d'expérience a amené à retenir les 
valeurs : a= 1,5 et f3 compris entre 3 et 5 selon, respec­
tivement, qu'on se trouve au bord d'une zone voisine 
vierge (ou faiblement tracée) ou bien exploitée totale­
ment. Ces valeurs sont déterminées pour des défor­
mations exprimées en mm/m et des pentes en pour­
centage. 

L'angle d'influence varie de 10 à 35° selon respec­
tivement que la zone voisine est vierge ou exploitée 
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totalement (20° s'il s'agit d'une zone exploitée partielle­
ment par chambres et piliers). 

Comme nous l'avons déjà indiqué, la reconnais­
sance des configurations d'exploitation susceptibles de 
se traduire par un effondrement brutal est particulière­
ment importante en raison de la rapidité avec laquelle 
le phénomène se met en place au fond (précurseurs 
limités à quelques jours avant le phénomène ce qui 
rend très difficile la mise en place de mesures appro­
priées de sauvegarde). 
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La comparaison de la charge sur les piliers dans un 
modèle d'aire tributaire avec la résistance limite à long 
terme (voir § 2) a permis de ne retenir sur les 3 500 zones 
(39 000 hectares) de chambres et piliers qu'environ 
1 000 zones susceptibles de donner lieu à une instabilité 
en grand; le critère géométrique seul permet d'éliminer 
le risque d'effondrement brutal sur 90 % de ces zones. 

Il reste donc moins de 100 zones (1 600 hectares) 
pour lesquelles la géologie du toit doit être étudiée. 

ozones historiques d'effondrement 

o zones hls.1oriques d'affaissement 
' 
a 

" " 
•Gaussienne Brutal 

o.. 

~ • Gaussienne Progressif 

Co " 
~ a ... 

' cr> 

& ~ 0 ~ 
~ +-_,_,.~~~~--;>--~~~...,_,~~~~~~~~--------; 

1 

1 - . - . - . - . - . - . - . - . - . - . - . - • - . - ·1 

n 

Analyse discriminante : affaissements 
progressifs et effondrements brutaux sur 
l'axe canonique discriminant, avec critère 
géométrique. 
Discriminating analysis: progressive subsidences 
and sudden collapses, discriminated with 
geometrical criteria. 

Critère géologique représentatif 
d'un recouvrement raide 

Dans le mécanisme de !'effondrement, !'ensemble 
du recouvrement jouera d'autant mieux son rôle pro­
tecteur puis déclencheur qu'il contient des bancs peu 
déformables et qu'il est donc épais et résistant. 

Douze sondages carottés sur l'ensemble du recou-144 vrement (de l'ordre de 150 m de longueur) ont été réa-
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lisés à proximité des zones d'instabilités historiques et 
zones d'aléas les plus importants. Ils ont mis en évi­
dence l'importance des variations verticales comme 
horizontales de faciès ; il n'est pas possible de s'en 
tenir à la description lithologique classique, un même 
niveau pouvant contenir des faciès de résistances très 
différentes (Tableau III). 

Un sondage est donc décrit par une succession 
de bancs de même faciès caractérisés chacun par son 
épaisseur et un module de déformabilité obtenu en 
tenant compte des caractéristiques géomécaniques 
moyennes du faciès et de la fracturation relevée loca­
lement sur la carotte (Hoek et Brown, 1997). Deux indi­
ces ont été définis à partir de cette caractérisation d'un 
sondage exprimant : 
- la massivité globale de la couverture à partir de la 
somme des produits des modules de déformabilité 
multipliée par les épaisseurs des faciès calcaires A == 
[:~::iEm x h]/Emax. H (4), H étant la profondeur des tra­
vaux; 
- le banc le plus << raide ii B'== Max(Em . h)/Emax . 
hmax. 

Pour définir les indices ci-dessus et compte tenu 
de la variabilité constatée des paramètres, on a retenu 
pour les coefficients de pondération les valeurs maxi­
males observées quels que soient le faciès et le son­
dage (Emax == 40 GPa et hmax == 30 m) (5). 

A varie entre 0 et 0,5, B' entre 0 et 1. 
Cette massivité évaluée au niveau d'un sondage 

doit être complétée pour caractériser le comportement 
d'un panneau par l'environnement morphologique; 
en effet, la morphologie du relief peut favoriser la frac­
turation verticale et la répartition des contraintes dans 
le recouvrement. On distinguera ainsi un panneau 
exploité sous un plateau, de celui exploité sous une 
pente libre (flanc de vallée) ou encore sous un promon­
toire (carrefour de vallées). 

En combinant ces trois indices et le critère géométri­
que, un critère global de risque d'effondrement brutal a 
pu être élaboré; la figure 4 montre la différenciation des 
affaissements et des effondrements historiques par ce 
critère combinant les deux conditions du mécanisme : le 
toit<< raide ii et les travaux miniers <<fragiles ii. 

Les zones (une dizaine) sur lesquelles ce risque ne 
peut être écarté feront r objet de dispositions spécifiques : 
surveillance continue sous astreinte par méthode micro­
sismique, en attendant des mesures de mise en sécurité 
(expropriation, comblement des travaux au fond). 

Cette méthodologie a été soumise à examen par 
un groupe international d'experts en mécanique des 
Roches (Fairhurst et al., 2003). 

-Conclusion 
Ce sujet fait toujours !'objet de nouveaux dévelop­

pements. Des travaux sont en cours à Géoderis sur 
la possibilité de repérer les paramètres capables d'in­
fluencer la cinétique des effondrements progressifs, 
dont on a vu qu'ils étaient susceptibles d'être plus ou 
moins rapides. Cette question est d'une grande impor­
tance pratique, car elle conditionne évidemment les 
modalités de la surveillance et la rapidité d'intervention 
en termes de sécurité publique. La réflexion s'oriente 
notamment vers l'influence possible de la forme des 





146 

Mais, éclairée par la compréhension des mécanis­
mes et leur modélisation avec des calculs validés, l'ex­
ploitation des retours d'expérience prend une toute 
autre dimension. Il devient possible d'identifier les 
paramètres pertinents et de les évaluer de façon fiable. 
Réciproquement, l'état des connaissances ainsi atteint 
autorise à élaborer des modèles opérationnels transpo­
sables à des configurations nouvelles. 

Les résultats présentés dans cet article proviennent pour l'essentiel de 
travaux d'expertise mis en place et animés pendant plus de clix ans par le 
Groupement d'intérêt public Géodéris (constitué par le BRGM et J'INERIS, 
pour Je compte cles pouvoirs publics). Ils s'appuient sur cles éléments qui ont 
été rassemblés et structurés par Géocléris. 

Ce type d'approche donne confiance pour valider 
des décisions en matière de sécurité publique. Elle 
modifierait, le cas échéant, les méthodes de cc design ii 
d'une nouvelle exploitation dans un contexte compara­
ble, faisant !'économie des périodes d'essais et erreurs 
pratiquées dans le passé et dont on connaît les consé­
quences aujourd'hui. 

Parallèlement les questions qui nécessitaient c/e nouvelles connaissan­
ces ont suscité des travaux cle recherche qui ont été conduits, en coordina­
tion étroite avec J'expertise, clans le cadre clu GISOS (Groupement d'intérêt 
scientifique sur l'impact et la sécurité cles ouvraqes souterrains) constitué 
par cles équipes cle chercheurs clu BRGM, cle J'INERIS, cles Écoles cle géolo­
gie et cles mines clc Nancy (ces dernières au sein cle J'Instiiut national poly­
technique cle Lorraine) et cle /'École cles mines cle Paris. 

Que tous les acteurs soient ici remerciés. 
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