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Abstract: In urban sites tunnelling can induce ground movements which distort and, in severe
cases, damage overlying structures.The work described in this dissertation deals with a
numerical analysis, with a geotechnical parametric study with regards to the effect of shallow
tunnelling on a multi-storey structure, centred above the tunnel axis. A plan strain FEM
software, namely Plaxis 7.2, was used to undertake a pratical study about Algiers
underground. For the latter, the NATM excavation method was used after taking into account
the confinement loss. The results are presented in terms of displacements and internal
forces.They show an important influence of flow and an effect less important as far as water
table lowering and Young modulus are concerned.

Keywords: Tunnel, Plaxis, FEM, NATM,Flow,Water table, Young modulus, Plane strain.
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CHAPITRE 1 : Etude bibliographique sur les tunnels

1.1 Introduction

L'extension des voies de communication (routes, autoroutes, voies ferrées) impose souvent
des franchissements difficiles qui conduisent généralement a la construction de tunnels. De meme
I'encombrement de la surface du sol dans les villes rend nécessaire la construction d'ouvrage
souterrain (voiries et métros). Les ouvrages souterrains sont donc de types d'usages et de

dimensions trés divers,on distingue deux grandes catégories :
- Les ouvrages souterrains et structures enterrées (usines et gare souterraines, parkings,
lieux de stockage, excavations miniéres).
- Les ouvrages de section plus ou moins réguliére (tunnels, buses, galéries, tuyaux,
canalisations).

Les problémes majeurs liés a la construction de ses ouvrages sont :

- La stabilité du terrain pendant les travaux notamment au front de taille ;

- Le choix du type de souténement et de revétement a mettre en ceuvre pour assurer la

tenue des parois a court terme,puis a long terme ;

- La maitrise des mouvements engendrés en surface par le creusement particulier ;
lorsque 'ouvrages est construit a une faible profondeur ou a proximité d'autre

structures(en site urbain) ;

Maitrise des phénoménes hydrauliques (présence d'une nappes aquiféres).

Les ouvrages souterrains sont entiérement contenus dans un massif de sol ou de roche , leurs
dimensionnements nécessitent donc des reconnaissances geotechniques précises sur toute la
longueur de l'ouvrage, quatre catégories d'outils de calcul sont habituellement utilisées:les
méthodes semi-empiriques, les méthodes de calcul a la rupture ,les méthodes analytiques et les
méthodes numériques (éléments finis, différences finies, éléments distincts). Depuis plus de deux
décennies la MEF est couramment utilisée pour simuler le fonctionnement des ouvrages
souterrains, les méthodes numériques sont maintenant bien au point, les méthodes analytiques sont
utilisées pour obtenir des ordres de grandeur ou pour controler les résultats des modélisations
complexes, de meme que les méthodes semi-empiriques apparaissent souvent comme une
approche d'estimation des tassements, les outils de calcul permettent d'accéder aux quantités

sulvantes:



- Les tassements provoqués en surface (ouvrages a faibles profondeur).
- Les déformations liées aux interfaces (sol-structure ).
- Les efforts repris par le souténement.

- Les effets hydrauliques induits par les travaux .

1.2 Technique de construction des ouvrages souterrains

Depuis une trentaine d'années, de nouvelles méthodes de construction ont été introduites
sur les chantiers, elles permettent de réaliser des ouvrages en site urbain dans des terrains meubles
et aquiféres sans occasionner de dégats importants en surface du sol, la simulation d'un ouvrages
souterrain est liée étroitement a la méthode d'excavation et la réponse du massif, la connaissance
de ses techniques de construction est importante pour arriver a des phasages de modélisation

satisfaisante.

1.2.1 Techniques de creusement

Une technique de construction doit permettre l'abattage et la stabilisation du terrain tout
en respectant certains critéres d'économie et de rapidité.Plusieurs techniques existent et leur
emploi varie selon le type de projet (géométrie de I'ouvrage, profondeur), on distingue trois
techniques de creusement :

- Creusement a l'explosif ;

- Creusement a attaque ponctuelle ;

- Creusement au tunnelier (TBM).

1.2.1.1 Abattage a I’explosif

L'abattage avec emploi des explosifs est généralement utilisé pour I'exécution de tunnels
situés dans les roches pour lesquels un abattage manuel (marteaux piqueurs, pelle hydraulique) ou
un terrassement mécanique (machine foreuse pleine section ou a attaque ponctuelle, brise roche)
n'est plus envisageable du point de vue technique ou économique. L'abattage a 1'explosif s'effectue

pour chaque volée d'avancement de maniére cyclique selon les opérations élémentaires suivantes :

- tracage et perforation du plan de tir ;

- chargement des trous de mines et tir de la volée ;



- ventilation et purge de l'excavation ;

- évacuation des déblais du front de taille (marinage).

Le tragage du plan de tir souvent commun aux opérations de pilotage de la galerie
(implantation et vérification de 1'axe de la galerie, controle du pourtour de 1'excavation) est exécuté
sur la base d'un plan de tir théorique adapté aux conditions particulicres du front de taille
(fracturation, hétérogénéité, hors profil et en profil), et a la qualité des roches rencontrées. Pour
améliorer la qualité du tragage et pour réduire les délais nécessaires a cette opération, il est
procédé a une projection de plan de tir théorique au moyen d'un appareil optique installé en galerie
a proximité du front de taille. Le dernier développement consiste 8 mémoriser le plan de tir dans
un logiciel de perforation automatique au moyen d'un ordinateur embarqué sur le jumbo de
foration. La perforation des trous de mine de la volée s'effectue au moyen d'outils perforateurs qui
suivant les dimensions de la section a réaliser sont soit simplement montés sur des poussoirs
(marteaux-poussoirs), soit montés sur des bras a glissiére constituant ainsi des jumbos de forage

automoteur de 2 a 5 bras avec nacelle.

1.2.1.2 Principaux types de tunneliers

On peut distinguer deux grandes classes de tunneliers selon qu’il s’agit de simples machines
de creusement ou de véritables machines de construction de tunnels intégrant toutes les fonctions

correspondant a la réalisation d’un ouvrage terminé du point de vue du génie civil.

a) Machines de creusement :

Ce sont des machines dont la conception est généralement directement héritée des
équipements miniers et qui se divisent a leur tour en trois catégories, a savoir les machines a
attaque ponctuelle, les haveuses et les machines a attaque globale. Dans tous les cas, il s’agit
seulement d’assurer I’excavation et, éventuellement, le chargement des déblais, étant entendu que
le souténement provisoire et le revétement définitif, s’ils sont éventuellement nécessaires, sont

réalisés de facon distincte par d’autres moyens.

»  Machines a attaque ponctuelle :

Elles sont en général montées sur un chassis automoteur a chenilles (figure 1.1) Ce chassis
supporte un bras mobile éventuellement télescopique équipé d’une téte fraiseuse capable de
balayer une surface de front plus ou moins importante autour de sa position moyenne. Dans les

machines a attaque radiale, la fraise tourne autour d’un axe situé¢ en prolongement du bras (figure



1.2). Dans les machines a attaque transversale, la fraise, appelée aussi tambour, tourne autour d’un
axe perpendiculaire au bras et attaque tangentiellement la surface du front (figure 1.3). Dans le
premier cas, le creusement de chaque volée commence par I’exécution d’une sorte de forage
perpendiculaire a la surface du front (sumping) permettant a la fraise de pénétrer dans le terrain et
se poursuit par un fraisage progressif des parois de ce pré-creusement. La fraise doit donc étre
équipée d’outils permettant ces deux modes successifs de creusement. Dans le deuxiéme cas, le
creusement se fait en principe toujours par fraisage tangentiel a la surface cylindrique du «

tambour ».
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Fig. 1.1 : Machine a attaque ponctuelle.

Fig. 1.2 : Bras a attaque radiale. Figl.3 : Bras a attaque transversale.

»  Machine foreuse a attaque globale :

- Description :

Une machine foreuse est un moyen d'excavation mécanisé, qui par son principe fondamental
de travail continu, se substitue aux méthodes traditionnelles de creusement a I'explosif qui sont

séquentielles. Sont définies sous le terme "pleine section" ou "a attaque globale ou pleine face" les



machines
machines

machines

capables d'excaver en une seule fois la section du tunnel a réaliser, a l'inverse des
n

a attaque ponctuelle" qui abattent le terrain de maniére sélective et par partie. Ces

sont utilisées dans des massifs rocheux qui ne nécessitent pas de souténement immédiat.

Quand les conditions de stabilité ne sont plus assurées, il est mis en oeuvre des boucliers

mécanisé

s. Les deux types de machines sont généralement considérés comme des tunneliers.

- Principe et fonctionnement des machines :

Une machine pleine section est constituée par (figure 1.4) :

une téte de forage ou plateau porte-outils de forme circulaire dans les machines rotatives

sur lequel sont disposés les outils de coupe de type molettes, disques ou pics ;

un bati fixe dans lequel sont repris les efforts de poussée de la téte sur le front de taille

et le moment résultant du travail de découpe du rocher ;

un systeme de propulsion et d'appui de conception différente selon le type de machine et
la qualité du terrain encaissant :
o grippeurs ou patins d'ancrage latéraux vérinés au terrain et propulsion par
coulissage relatif bati fixe - téte de forage ;
o groupe de vérins de propulsion prenant appui contre le revétement mis en place
directement a l'avancement ou contre un anneau de réaction quand le terrain

n'autorise pas l'utilisation de plaques d'appui ;

un systéme de marinage par reprise des déblais au front de taille par les augets solidaires
du plateau porte-outils et évacuation par convoyeur jusqu'a l'arriere de la machine ;
l'extraction des déblais peut étre également assurée par une vis située en partie

inférieure de la chambre d'abattage ;

des équipements annexes optionnels : casquette de protection, bras de boulonnage,
érecteur de cintres ou voussoirs, lance a béton projeté ; foreuse pour sondage de
reconnaissance a l'avancement, bouclier simple ou articulé dans les terrains meubles et

aquiféres.
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Fig. 1.4 : Schéma général d’une machine pleine section.

1.3 Creusement a pleine et demi-section
1.3.1 Description

Par méthode de creusement a pleine section, il convient de comprendre les techniques
d'avancement donnant lieu a un dégagement complet de la section principale de I'ouvrage en une
seule fois. Dans la méthode de creusement en demi-section, on réalise d'abord le creusement de la
partie supérieure de la section, la partie inférieure étant réalisée avec un décalage dans le temps.
On doit si nécessaire renforcer le souténement avant creusement du stross, aussi bien en partie
supérieure (cintres, blindage, béton projeté, béton) qu'en partie inférieure (micropieux sous les
appuis de cintres, colonnes de jetgrouting en piédroits). En général, le revétement définitif n'est

mis en place qu'apres excavation de la totalité de la section.

1.3.2 Domaine d’application

La méthode de creusement a pleine section nécessite l'emploi d'un matériel important
(grande hauteur de l'excavation, importance des volumes de marinage a chaque volée) : elle est
donc bien adaptée lorsqu'on pense pouvoir l'employer sur de grandes longueurs de terrain
homogéne, ne nécessitant pas I'utilisation d'un souténement autre que le boulonnage et le béton
projeté. L'évolution des matériels a tendance a étendre le nombre des chantiers attaqués a pleine
section. Lorsqu'elle est applicable (moyennant si nécessaire un souténement du front de taille), la
méthode de creusement en pleine section est plus favorable a la maitrise des déplacements
puisqu'elle évite les problémes liés aux reprises d'excavation dans un terrain déja déconfiné. Le
creusement par demi-section est beaucoup plus indiqué dans des terrains hétérogénes nécessitant
I'emploi d'un souténement important. Elle peut alors étre utilisée trés largement en faisant varier la
longueur de I'avancement unitaire. Dans certains terrains difficiles, il est possible de réaliser tres

rapidement la pose du souténement en mettant celui-ci en place dans une excavation périphérique



et en le butonnant provisoirement sur le merlon central. L'intérét fondamental de la demi-section,
par rapport a une méthode de creusement en section divisée est de permettre une mise en place
rapide d'un souténement ou d'un revétement sur toute la partie supérieure. Par rapport a la pleine
section, elle représente l'avantage de nécessiter un matériel moins important et d'employer des

moyens de terrassement habituels pour 1'excavation du stross.

1.3.3 Précautions d’emploi

En dehors des précautions liées a l'abattage par explosifs et a la mise en place du
souténement, il convient essenticllement de choisir au mieux I'avancement unitaire, c'est-a-dire la
longueur excavée avant mise en place du souténement. L'avancement unitaire est essentiellement
limité par la capacité d'auto-souténement du terrain pendant le temps nécessaire a la mise en place

du souténement.

Fig. 1.5 : Creusement en demi-section.



Fig. 1.6 : Creusement en pleine section.

Si la nature du terrain ne permet pas, pour la demi-section supérieure, une utilisation efficace
du boulonnage, il y a lieu d'étudier particulierement la reprise des efforts en pieds de cintres
(oreilles, longrines, micropieux, ...) pour éviter tout incident lors de l'excavation des piédroits. 11
est souvent nécessaire de fermer la demi-section supérieure par un radier provisoire en béton

projeté, contre vouité ou non.



CHAPITRE 2 : Le soutéenement

2.1 Latechnologie du soutenement
2.1.1 Mode d’action des soutenements

Le souténement provisoire est une structure qui permet d’assurer la stabilité des parois d’une
cavité souterraine pendant le temps qui s’écoule entre son creusement et la mise en place
éventuelle du souténement provisoire en fonction de leur mode d’action par rapport au terrain, on

peut en distinguer quatre catégories différentes :

- les souténements agissant par confinement du terrain encaissant ; ce sont
essentiellement :
o le béton projeté seul ;

« le béton projeté associé a des cintres légers ;

- les souténements agissant a la fois par confinement et comme armature du terrain
encaissant ; il s’agit du boulonnage sous diverses formes, qu’il soit ou non associé au
béton projeté, aux cintres 1égers ou aux deux dispositifs simultanément :

« boulons a ancrage ponctuel (a coquille ou a la résine) ;
o boulons a ancrage réparti (scellés a la résine ou au mortier) ;

o Dbarres foncées ;

- les souténements agissant par supportage :

« cintres lourds ;

cintres légers ;

o plaques métalliques assemblées ;
e voussoirs en béton ;

o tubes perforés (volte parapluie) ;

o Dboucliers ;

- les souténements agissant par consolidation du terrain et modification de ses
caractéristiques géotechniques ou hydrologiques :
« injections de consolidation ;
o air comprimé ;

o congélation.

L’action de supportage se distingue de 1’action de confinement par une plus forte résistance

relative des ¢léments de souténement qui, en limitant I’amplitude des déformations de 1’un et de



I’autre, privilégie la résistance du souténement par rapport aux capacités de résistances propres du
terrain. Au contraire, dans 1’action de confinement, la résistance du souténement est faible et le
terrain joue le role essentiel ; le role du souténement se limite a développer le long des parois une
contrainte radiale de confinement généralement faible, mais susceptible d’accroitre fortement la
résistance tangentielle du terrain et de permettre la formation des voites de décharge. Plusieurs
types de souténement peuvent étre utilisés simultanément sur un méme chantier. C’est ainsi que le
béton projeté est souvent associ¢ au boulonnage ou (et) aux cintres légers, que les plaques
métalliques assemblées peuvent étre renforcées par des cintres 1égers ou lourds placés a I’intérieur
des anneaux et que les boucliers ne sont généralement qu’un souténement transitoire servant a la

mise en place de plaques métalliques ou de voussoirs en béton qui prennent leur relais.

2.1.2 Les cintres

Les cintres peuvent étre définis comme des ossatures le plus souvent métalliques en forme
d’arcs ou de portiques disposés dans la section transversale de 1’ouvrage et dont les membrures
sont placées le long des parois ou elles sont calées, soit directement, soit discontinu, qui n’est pas
liée de fagon intangible au terrain. Suivant le role qu’ils assurent, les cintres peuvent étre des

¢léments :

- de protection (contre la chute des blocs isolés sans chercher a s’opposer aux

déformations d’ensemble) ;
- de souténement (pour ralentir la convergence des parois) ;

- de renforcement, s’il s’agit de consolider un ouvrage ancien. Du point de vue de la
facon dont ils sont constitués, il existe différents modeles de cintres :
o les cintres en bois ;
o les cintres métalliques lourds ;
o les cintres métalliques légers.

Dispositifs d’appui des cintres :

La qualité de I’appui du cintre est une condition essentielle de sa bonne tenue. Les appuis ont
pour objet de répartir la charge sur le terrain d’assise ; ils peuvent étre fixes (longrines en bois,
métal ou béton, camarteaux, figure 2.4) ou extensibles (vérins ou étais extensibles) pour limiter la

décompression du terrain encaissant :
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- Les entretroises longitudinales sont destinées a éviter le renversement et le
gauchissement des cintres sous 1’effet des poussées. Elles sont généralement constituées

d’aciers ronds ou plats.

- Le blocage au terrain est généralement réalis¢ au moyen de cales et de coins en bois
enfoncés a force entre le blindage (ou le cintre) et le terrain. On peut aussi, dans certains

cas, réaliser le calage au moyen de gros béton coulé derriére le blindage.
Les conditions impératives d’efficacité du souténement a base de cintres sont :

- le blocage immédiat du cintre au terrain le long des reins de la volte et des piédroits ;

- la répartition effective des efforts en pied de cintre au moyen d’une semelle rigide et

correctement calée ;
- le blocage du cintre en votiite pour limiter la décompression ;

- D’entretoisement des cintres entre eux. Il est plus facile de satisfaire correctement a ces
conditions si le découpage de la section est correct et si les hors-profils sont réduits au

minimum compte tenu de la nature du terrain.

x:;‘“ Disposition dansambls type (b)) Section type
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Fig. 2.1 : souténement par cintres coulissants
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Fig. 2.2 : cintres en profilé simples.
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Fig. 2.3 : souténement par boisage.
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Fig. 2.4 : dispositifs d'appuis des cintres.
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Fig. 2.5 : Dispositifs d'entretoisement de cintres lourds.

2.1.3 Boulonnage

On appelle boulonnage le renforcement du terrain encaissant au moyen de barres
généralement métalliques et de longueur comprise entre 1,50 et 5 m, placées a I’intérieur du terrain
a partir de la surface libre. Les tirants se distinguent des boulons par deux caractéres principaux :
leur longueur dépasse généralement 10 m et ils sont mis en traction volontairement a une fraction
importante de leur charge de rupture. Les tirants, qui sont des éléments actifs (par opposition aux
boulons qui sont passifs) sont assez rarement utilisés dans les travaux souterrains, sauf dans le cas
des cavernes de grandes dimensions (centrales souterraines). Contrairement aux cintres qui
agissent par supportage, les boulons agissent surtout par confinement, c’est-a-dire qu’ils
développent, le long de la paroi du tunnel, une contrainte radiale qui, méme si elle est faible,
permet d’augmenter dans des proportions trés importantes la résistance du terrain dans la direction
tangentielle. Méme s’il a localement dépassé sa limite de rupture, le rocher est ainsi capable de
retrouver un nouvel état d’équilibre grace a la formation de voltes de décharge tout autour de
I’excavation. Les boulons agissent également comme armatures en améliorant la résistance au
cisaillement du terrain fracturé et en lui conférant une sorte de cohésion fictive. On voit que le
mode d’action du boulonnage est trés différent de celui des cintres dans la mesure ou, dans le
premier cas, le terrain est aidé a se soutenir lui-méme en utilisant ses propres capacités alors qu’il

joue, dans I’autre cas, un rdle un peu plus passif.
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Il est vrai que, en dehors de cette action de confinement, on utilise également parfois le
boulonnage pour « épingler » un bloc de rocher situé en parement et qui a été ébranlé et
partiellement détaché au moment du creusement (ou en équilibre instable en raison de la
conjonction défavorable de fissures préexistantes). Suivant leur configuration, il existe plusieurs

types de boulons.
2.1.3.1 Boulons a ancrage ponctuel (figure 2.6)

L’ancrage est assuré¢ par un dispositif mécanique (généralement coquille d’expansion a
filetage inverse) qui prend appui par serrage sur les parois du trou sur une faible longueur (une
dizaine de centimetres). Ce type de boulonnage présente de nombreux avantages et notamment sa
grande rapidité de mise en oeuvre et son utilisation possible méme en cas de venues d’eau dans le
forage. En contrepartie, il nécessite un rocher suffisamment résistant pour ne pas influer au
voisinage de 1’ancrage et sa pérennité n’est pas assurée, du fait de la possibilité de corrosion s’il
n’est pas injecté. Il s’agit donc essentiellement d’un mode de boulonnage provisoire utilisable dans

les roches dures ou mi-dures méme fissurées. On peut assurer 1’épinglage de blocs instables.

Les boulons a ancrage ponctuel sont autoserrants, c’est-a-dire qu’ils se mettent
automatiquement en tension sous l’effet de 1’expansion des terrains, 1’effet de coincement de
I’ancrage augmentant avec la tension du boulon. Néanmoins, pour obtenir une bonne garantie
d’efficacité, il est souhaitable de procéder dés la pose a une mise en tension partielle du boulon

a I’aide d’une clé dynamométrique.
2.1.3.2 Boulons a ancrage réparti (fig 2.7)

Ils sont ainsi nommés parce que la transmission des efforts entre le boulon et le terrain est
assurée sur toute la longueur par I’intermédiaire d’un produit de scellement qui peut étre une
résine ou un mortier de ciment. Dans le cas du scellement a la résine, on utilise des cartouches
cylindriques adaptées au diamétre du trou et contenant, sous deux enveloppes séparées, la résine
(de type polyester) et le catalyseur correspondant. Aprés nettoyage du trou et introduction des
charges de résine, on enfonce le boulon dans le trou par poussage et rotation simultanés en
utilisant la perforatrice. La résine et son catalyseur, libérés de leurs enveloppes et mélangés,
occupent le volume annulaire entre les parois du trou et le bouchon et durcissent au bout d’un délai
d’une quinzaine de minutes en général. Le jeu entre le terrain et le boulon ne doit pas excéder 2 a 4
mm, ce qui suppose une trés bonne précision de forage. Dans le cas du scellement au mortier, on

peut, soit adopter un principe analogue (charges seéches encartouchées), soit placer le boulon dans
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le trou préalablement rempli de mortier par injection en fond de trou, soit encore utiliser la
technique Perfo du tube perforé rempli de mortier. Le jeu entre le terrain et le boulon est dans tous

les cas bien supérieur a ce qu’il est dans le cas de la résine.

Les boulons a ancrage réparti peuvent étre utilisés dans des roches bien plus tendres que les
boulons a ancrage ponctuel (craies ou marnes). Ils s’opposent plus efficacement a 1’ouverture de
fissures isolées puisque I’ancrage existe pres des 1évres de la fissure elle-méme. Par contre, ils sont
d’une mise en oeuvre plus délicate que les boulons a ancrage ponctuel et leur emploi est
déconseillé (mortier) ou impossible (résine) si les venues d’eau sont abondantes. Enfin, leur délai
d’action n’est pas instantané (quelques dizaines de minutes dans le cas des résines a plusieurs
heures dans le cas du mortier). Les boulons a la résine sont également déconseillés dans les roches

a fissuration abondantes.

Fig. 2.7 : Boulonnage a ancrage réparti a la résine.

2.1.4 Béton projeté

L’utilisation de béton projeté comme mode de souténement en souterrain s’est
considérablement développée au cours des dernicres années. Si I’emploi de la gunite comme
simple protection de terrain est relativement ancien, ’emploi du béton projeté, de granulométrie
plus grosse, et en épaisseur suffisante pour constituer une peau de confinement améliorant les
capacités de résistance du terrain encaissant, date seulement d’une vingtaine d’années. Utilisé pres

du front, seul ou en association avec le boulonnage et/ou les cintres 1égers, il constitue ce que 1’on
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a appelé la méthode de construction avec souténement immédiat par béton projeté et boulonnage

et qui est également connue sous le nom de nouvelle méthode autrichienne (NMA).

Le béton projeté présente I’avantage de constituer une peau continue qui protege le terrain
des altérations dues a I’air et a ’humidité, et qui obture les interstices. Le confinement généralisé
qu’il procure permet de limiter la déformation et d’éviter la chute des caractéristiques mécaniques
du terrain qui résulte obligatoirement d’un desserrage trop important. Comme le boulonnage

auquel il est souvent associé, il est également efficace dans le cas de grandes portées.

Plusieurs conditions cependant doivent étre remplies pour permettre ’emploi du béton

projeté :

- le découpage du rocher doit étre assez précis pour que la coque de béton projeté

présente une surface a peu pres régulicre ;

- le terrain doit étre exempt de venues d’eau importantes qui compromettent la qualité de
I’exécution et risquent de créer des sous-pressions locales incompatibles avec la

résistance de la coque en béton ;

- le terrain doit présenter une cohésion minimale telle que la cavit¢ demeure stable

pendant la durée nécessaire a la projection du béton ;

- dans le cas de tres fortes contraintes initiales (forte couverture) et lorsque le terrain
présente un comportement plastique, les déformations de convergence indispensables a
I’obtention de 1’équilibre sous la pression de confinement dont est capable le

souténement risquent d’étre incompatibles avec la déformabilité du béton.

D’un point de vue pratique, I’épaisseur du béton projeté est généralement comprise entre 10
et 25 cm. Il est le plus souvent mis en place en plusieurs passes et armé de treillis généralement
fixé a la paroi par des épingles ou par ’intermédiaire des boulons s’il y en a. On peut utiliser des
granulats au module maximal de 12,5 ou 16 mm. La projection peut se faire par voie séche ou par
voie humide. Dans le premier cas, le transport se fait de fagon pneumatique et I’eau est ajoutée a la
lance. Dans le deuxi¢me cas, le mélange d’eau est réalisé au malaxeur, le transport se fait a la
pompe et 1’air est injecté a la lance pour assurer la projection. La voie humide permet de réduire
les pertes par rebonds, mais son emploi est plus difficile si le travail n’est pas continu (nettoyage

des canalisations).
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On incorpore généralement au mélange des adjuvants raidisseurs améliorant I’adhérence et le
maintien en place du béton et quelquefois des raidisseurs (silicate de soude) permettant de projeter

en présence d’eau.

2.1.5 Bouclier et voussoirs préfabriqués

Le bouclier est également un procédé de souténement. Il est réservé aux terrains meubles
dont la cohésion est insuffisante pour garantir la stabilité, ne serait-ce que pendant le court laps de
temps nécessaire a la mise en place d’un souténement fixe. Il s’agit en fait d’un souténement
mobile qui progresse en méme temps que le front. C’est aussi un souténement total puisqu’il
comporte généralement une paroi continue pleine qui assure un blindage complet de la paroi du
tunnel. Il existe différents types de boucliers, qu’ils soient monolithes ou composés de lances qu’il
est possible d’avancer séparément pour mieux s’adapter a la progression du terrassement (terrains
hétérogenes). Par la définition méme du terrain auquel il est destiné, on voit que le bouclier mobile
nécessite la mise en place d’un revétement définitif qui se substitue a lui pour assurer la stabilité
des parois du tunnel avant qu’il ne les ait dégagées. Comme ce revétement doit pouvoir agir
efficacement des sa mise en place, il s’agit trés généralement d’éléments préfabriqués (voussoirs

en béton armé) ou métalliques (fonte, acier...).

Les voussoirs sont mis en place par anneaux cylindriques successifs et servent d’appui
longitudinal pour la progression du bouclier au moyen de vérins hydrauliques dont les patins
reposent sur la face avant du dernier anneau posé. Il existe, bien entendu, de nombreux types de

voussoirs en béton que 1’on peut classer en deux catégories principales :

- les voussoirs alvéolaires (figure 2.8 a) qui comportent des nervures longitudinales et
transversales au travers desquelles il est possible d’enfiler des boulons qui permettent
I’assemblage et la transmission de certains efforts de flexion d’un voussoir a I’autre. Ces
voussoirs, directement dérivés des voussoirs métalliques, présentent toutefois
I’inconvénient, & inertie égale, d’un plus fort encombrement que les voussoirs pleins,

donc nécessitent un volume d’excavation plus important ;

- les voussoirs pleins (figure 2.8 b) qui sont des éléments de coques d’épaisseur constante
et qui peuvent, par exemple, étre articulés les uns sur les autres le long de leurs faces

latérales courbes.
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Fig. 2.8 : Voussoirs préfabriqués en béton armé.

2.1.6 Choix d’un mode de soutenement

Le choix raisonné d’un mode de souténement comprend schématiquement deux phases

successives :

- une phase d’analyse technique du probléme qui aboutit a 1’¢limination d’un certain
nombre de types de souténement en raison de leur incompatibilité avec certaines des
données techniques du projet qui peuvent étre d’ordre géotechnique, géométrique ou

liées a I’environnement ;

- une phase complémentaire d’analyse économique qui fait intervenir :
o d’une part le dimensionnement du souténement qui est 'un des ¢léments de
calcul du coit ;
o d’autre part les éléments de prix de revient propres a I’organisation du chantier
considére :
* plus ou moins grande mécanisation,
* longueur du tunnel,

= délais a respecter.

2.1.7 Revétement définitif

Le revétement définitif des tunnels n’est, en principe, mis en place, que lorsque 'une des

conditions suivantes se trouve réalisée :

- ou bien le rocher ne présente pas un aspect suffisamment régulier vis-a-vis des
conditions d’exploitation du tunnel pour que son utilisation, méme recouvert de béton

projeté, puisse étre envisagée ;
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- ou bien, méme si le rocher présente, temporairement, des conditions d’exploitation
suffisantes, il peut étre nécessaire de faire intervenir le comportement a long terme et de
mettre en place, a ce titre, un revétement définitif. Il est a noter que, dans le cas ou I’on
choisit le creusement mécanisé avec mise en place de voussoirs préfabriqués en béton,
ce revétement est trés souvent considéré comme le revétement définitif et ne saurait,
dans ce cas, recevoir aucune couche intérieure.

2.1.7.1 Coffrage

Pour les galeries de faible longueur, on utilise assez fréquemment des cintres en bois et des
couchis formés de chevrons ou de madriers de 4 a 8 cm d’épaisseur. Par contre, dés que la
longueur dépasse une centaine de metres, on a généralement avantage a recourir au coffrage
métallique. Le type le plus simple est composé de fermes métalliques reposant sur une semelle en
béton construite au préalable et de panneaux métalliques indépendants appuyés sur ces fermes. Le
coffrage est télescopique, incluant ou non le coffrage du radier, lorsqu’il est composé de cintres a

charniéres portés par un chariot éclipsable.
2.1.7.2 Bétonnage

Le ciment Portland artificiel (CPA) peut étre éventuellement utilisé dans les terrains secs
autres que le trias. Par contre, dés que les terrains sont aquiferes, on doit faire des analyses
systématiques pour définir le pH des eaux. Dans les cas courants, on choisira le cimentde haut
fourneau (CHF) ou le ciment de laitier au clinker (CLK). L’emploi du ciment sursulfaté est réservé
au contact d’eaux fortement séléniteuses. Le dosage variera, pour les radiers non armés de 160 a

200 kg/m’ jusqu’a 400 kg/m’ pour les revétements armés ou non.
2.1.7.3 Procéde de bétonnage

Dans les cas les plus fréquents, on recourt au bétonnage mécanique, soit a 1’aide d’un
appareil a transport pneumatique, soit, plus volontiers, au moyen d’une pompe. Dans tous les cas,

on placera I’engin de transport a proximité du lieu d’utilisation.

2.1.8 Etanchéité des revétements

Lorsque I’on utilise un revétement coulé en place, il est, en général, nécessaire de prévoir
I’étanchéité grace a la réalisation de joints transversaux équipés au droit de chaque reprise de
bétonnage et le long desquels auront été¢ placés des dispositifs. Ces dispositifs doivent étre

complétés par une injection (en général de mortier de ciment), en arriére du revétement. Enfin,
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lorsque I'on a affaire a un revétement constitué de voussoirs préfabriqués, I’étanchéité est a
réaliser sur les 4 faces de chacun des voussoirs. Elle se compose alors de joints préfabriqués en
polychlorure de vinyle ou analogues, qui peuvent étre préparés aux dimensions des voussoirs. Ils
sont généralement contenus dans une rainure spécialement aménagée sur la face du voussoir. Elle
peut aussi comprendre des joints contenant, partiellement ou totalement, un matériau
hydrogonflant, ¢’est-a-dire qui a la propriété de gonfler lorsqu’il est en présence d’eau. Dans tous
les cas, on est capable d’obtenir un bon résultat sur I’étanchéité du revétement a condition que les

faces des voussoirs soient fabriquées avec une précision suffisante (£ 1 ou 2 mm).

2.1.9 Conclusion

Grace aux progres réalisés tant dans le domaine de 1’approche théorique des phénomenes en
mécanique des sols et des roches que dans celui de la technologie de I’abattage mécanique ou a
I’explosif grace au perfectionnement des engins dont on dispose et grace aussi aux nouvelles
techniques de souténement plus directement adaptées aux conditions rencontrées, les travaux
souterrains sont certainement 1’une des branches des travaux publics qui ont évolué¢ de facon la

plus spectaculaire au cours des vingt derni¢res années.
Dans ces trois domaines :

- théorie du souténement et du revétement ;
- creusement mécanisé, prédécoupage ;

- souténement « a la carte » au fur et a mesure du creusement ;des progrés considérables
ont ét¢ accomplis qui rejaillissent d’ailleurs les uns sur les autres et ne s’expliquent pas
les uns sans les autres. Ils ont permis, a la fois, d’améliorer la sécurité¢ pendant les

travaux, de réduire les délais d’exécution et aussi les cots.

Ainsi le souténement, grace aux mesures systématiques de convergence, peut étre mieux
adapté aux conditions réelles ; la combinaison des différents types de souténement (béton projeté,
cintres légers, boulons) permet de mieux faire participer le terrain a la résistance de I’ensemble et
doit donc conduire a des économies sensibles. Cette plus vaste palette de souténements et leur
efficacité permettent aussi de restreindre les cas d’utilisation de la méthode de creusement en

sections divisées, toujours trés onéreuse.

Enfin, les progreés des tunneliers a attaque ponctuelle ou globale ont permis, dans bien des

cas, de pulvériser les records de vitesse de creusement, en contrepartie de certains échecs dus aux
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difficultés d’adaptation de ce type de matériel a des conditions géologiques imprévues ou trop

variables.

Certains tunneliers pleine face peuvent ainsi réaliser, lorsque les conditions sont relativement
homogenes, des avancements de I’ordre de 2 000 m par mois, dans des diamétres de 1’ordre de 6
m. Il serait toutefois dangereux d’extrapoler de tels résultats en I’absence d’une reconnaissance

géologique et géotechnique trés compléte et trés favorable.

Les recherches a venir doivent se poursuivre en vue de permettre une interprétation plus
méthodique des résultats des reconnaissances pour en déduire, avec un degré de certitude toujours

meilleur, les caractéristiques du souténement et les moyens d’excavation appropriés.

2.2 Théorie du soutenement et du revétement

Les efforts supportés par le souténement et/ou le revétement d’un tunnel dépendent a la fois :

de I’¢état de contrainte préexistant dans le massif avant le creusement de 1’ouvrage ;
- du comportement mécanique de ce massif';
- de l’action de I’eau dans le massif ;

- des phases successives et du calendrier de 1’exécution (aspect tridimensionnel et

influence du temps) ;

- de la raideur du souténement ou du revétement.

Procéder au « calcul » d’un ouvrage souterrain devrait consister, de fagon idéale, a quantifier,
pour un ouvrage déterming, les parameétres qui définissent I’ensemble de ces phénoménes et a en
déduire précisément, grace a un modele mathématique capable de les intégrer tous, le

fonctionnement réel de I’ouvrage, donc, par approches successives, son dimensionnement optimal.

On mesurera ’utopie d’un tel idéal si ’on songe que le terrain encaissant, matériau naturel,
est toujours hétérogene et anisotrope, qu’il comporte des discontinuités qui, méme si on peut les
regrouper en quelques familles, sont essentiellement aléatoires. De méme, 1’état réel des
contraintes dans le massif vierge est, par essence, non mesurable puisque tout dispositif de mesure

introduit dans le massif a pour effet premier de perturber le champ des contraintes. Enfin,
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les conditions réelles de 1’exécution, bien qu’elles dépendent théoriquement de la décision du
constructeur, sont en fait souvent modifiées ou adaptées en cours de réalisation en fonction de

circonstances imprévues de tous ordres.

- Faut-il alors renoncer a toute analyse logique des phénomenes physiques et se contenter

de « recettes » empiriques pour dimensionner les ouvrages ?

- Les nombreuses méthodes de calcul existantes doivent-elles étre toutes rejetées a cause

de leur imperfection ?

Nous croyons, bien au contraire, que, dans beaucoup de cas, le calcul doit venir épauler
I’expérience pour aboutir au dimensionnement de 1’ouvrage, a condition de bien en connaitre les
limites et les imperfections. Il faut savoir qu’aucun type de calcul n’est applicable dans tous les

cas, et qu’aucun n’apporte une réponse rigoureuse. L’interprétation et I’expérience demeurent

indispensables.

witesse avarcement
charpe sur noyau
charge sur revdtament
déformation radiale

Seclion
de mesura
Froni

Fig. 2.10 : Influence de I'éloignement du front sur la convergence.
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Dans ce qui suit, nous rappelons les différentes méthodes de calcul existantes et nous tentons
de mettre en lumiére les conditions optimales de leur utilisation. Dans les « Réflexions sur les
méthodes usuelles de calcul du revétement des souterrains », publiées par I’AFTES, auxquelles on

pourra se référer et dont nous citons ci-apres de larges extraits, les méthodes de calcul ont été

classées en quatre types.

Miathodes des Mathode du Métrode Mitrodes
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Fig. 2.11 : Classification des modes de calcul.

2.2.1 Méthode des actions et des réactions (ou des réactions hyperstatiques)

2.2.1.1 Principe

Dans ces méthodes, on étudie le comportement du revétement sous 1’action de charges

extérieures.

On distingue des charges dites « actives », qui sont indépendantes de 1’état de déformation

du revétement (poids mort, charges et surcharges intérieures et extérieures, actions du terrain

encaissant), et des charges dites « passives », qui sont des réactions hyperstatiques du terrain

dépendant de sa déformation.

On détermine ces réactions hyperstatiques en écrivant que les déformations du terrain

auxquelles elles correspondent sont égales aux déformations du revétement sous I’effet de

I’ensemble des charges actives et passives.
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Les déformations du revétement sont calculées par les méthodes classiques de la résistance

des matériaux, en 1’assimilant a un portique, un arc, une coque ou une structure a barres.

Les déformations du terrain sont estimées a partir de la notion schématique du module de
réaction, c’est-a-dire que 1’on suppose que la réaction en un point est uniquement fonction de la

déformation en ce point et, généralement méme, lui est proportionnelle.

Le coefficient k de proportionnalité dépend des caractéristiques du terrain, du rayon moyen
de I’excavation (ou mieux de la surface sur laquelle agissent les charges passives) et de sa forme.

C’est le module de réaction.

Les calculs correspondants ont donné lieu a de nombreux programmes numériques mais,

dans les cas simples, une approche analytique est possible.

On peut, avec la plupart des programmes numériques existants, traiter le probléme sous son

aspect le plus général, c’est-a-dire que I’on peut introduire :

- la forme exacte de la galerie (le revétement est introduit sous forme d’une structure a

barres) ;

- les charges actives calculées, sous forme de charges concentrées aux noeuds de la

structure ;

- la réaction du terrain, sous forme de ressorts (généralement horizontaux et verticaux,
(fig2.12) agissant en chacun des nceuds et affectés de coefficients de raideur tenant
compte du module de réaction du terrain et de la surface de contact correspondant a
chaque noeud. I1 faut veiller également a introduire la condition selon laquelle la raideur
des ressorts est nulle lorsque les déformations ont pour effet d’¢loigner le revétement du

terrain.

Il faut également vérifier que I’inclinaison de la résultante de toutes les forces en un noeud
n’est pas, par rapport a la direction radiale, supérieure a 1’angle de frottement revétement/terrain.
Si ce n’est pas le cas, on doit reprendre le calcul en réduisant les forces passives jusqu’a ce que
cette condition soit vérifiée. Le coefficient de frottement a prendre en compte dépend de 1’état des
surfaces. Il est prudent de prendre une valeur nettement inférieure (50 %) au coefficient de

frottement interne du terrain dans le cas des sols.
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Pour obtenir rapidement un ordre de grandeur du dimensionnement, on utilise quelquefois
des méthodes simplifiées qui, basées sur le méme principe, donnent, par des abaques ou des
tableaux, les efforts dans le revétement en fonction de quelques parametres simples.
L’inconvénient de ces méthodes consiste en ceci que I’on ne connait pas toujours avec précision
les hypothéses simplificatrices introduites. Elles se rapportent toutes a des sections de galeries
circulaires et varient entre elles par la nature des charges actives introduites (composantes radiales
seulement pour certaines) et surtout par la nature du contact terrain/revétement (frottement nul
dans la plupart des cas). On congoit que les résultats varient trés largement d’une méthode a

[’autre.

Dans ce domaine, on se reportera avantageusement aux « Réflexions » de I’AFTES qui
décrivent I'une de ces méthodes (dérivée des travaux de Schultze et Diiddeck) qui permet de se
rapprocher, pour des galeries circulaires, des résultats obtenus avec la méthode développée des

programmes numériques.
2.2.1.2 Représentativité des données et des hypothéses du calcul

La simplification fondamentale introduite dans ces méthodes porte sur le fait que la totalité
des facteurs liés au terrain est représentée par I’ensemble des charges actives (verticales O, et
horizontales Oy,) et passives (module de réaction). L’analyse de la validité¢ de la méthode consiste

notamment a rechercher dans quelle mesure ces seules données peuvent intégrer a la fois :

I’état initial de contrainte du massif ;

les caractéristiques physiques et mécaniques qui conditionnent sa déformation ;

I’influence des phases d’exécution et de leur déroulement dans le temps ;

la nature du contact terrain/revétement.

En fait, I’état initial de contrainte n’est pris en compte que de facon trés indirecte lorsque
I’on évalue la composante horizontale des charges actives en fonction du rapport A= Op¢/ Oy des

contraintes initiales.

Les caractéristiques mécaniques du matériau interviennent sous la forme des parameétres
¢(angle de frottement interne) et ¢ (cohésion) du sol ou de I’anneau de roche décomprimé autour
de la galerie, et sous la forme du module de réaction dont la valeur peut éventuellement &tre

corrigée pour tenir compte des injections de serrage réalisées autour de 1’ouvrage.
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Quoi qu’il en soit, ces corrections ne peuvent é&tre qu’approchées et les principales

incertitudes liées a la méthode résident :

pour la charge géostatique verticale, dans la validit¢ des formules habituelles de calcul
en fonction des caractéristiques géotechniques du terrain. L’incertitude est d’autant plus
grande que la couverture de terrain est plus épaisse. L’incertitude est également
beaucoup plus forte dans le cas de terrain rocheux que dans le cas des sols, en raison de
I’influence prédominante des grandes discontinuités susceptibles de provoquer
I’apparition de charges concentrées ou dissymétriques qui sont trés souvent a 1’origine

des accidents les plus graves ;

pour la charge active horizontale, dans les difficultés de mesure de A et dans la
méconnaissance de la qualité réelle du contact terrain/revétement (injection de blocage

et de serrage) ;

pour le module de réaction, dans les difficultés de sa mesure réelle, 1’approximation
étant généralement meilleure lorsque la détermination résulte d’essais in situ que

lorsqu’il s’agit uniquement d’essais de laboratoire ;

enfin dans la prise en considération des phénomenes liés a la décompression au
souténement ou a 1’exécution par parties qui ne peut se faire que de fagon tres

imparfaite.

Par contre, les méthodes de cette famille présentent I’avantage d’un maniement tres facile.

Certaines d’entre elles peuvent étre utilisées sous forme d’abaques et la résolution des problémes

est quasi instantanée. Il faut toutefois étre parfaitement informé des hypothéses qu’elles

contiennent, notamment en ce qui concerne la transmission des charges actives et passives de part

et d’autre de la surface de contact terrain/revétement.

On peut également porter au crédit de ces méthodes le fait que ’interprétation physique des

résultats est facile et doit permettre a I’ingénieur exercé de déceler rapidement les erreurs

matérielles du calcul.
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Fig.2.12 : Méthodes des ressorts .Modélisation des efforts de réaction dans le terrain.

2.2.2 Methode du solide composite
2.2.2.1 Principe

Dans ce type de méthodes, on utilise un modele mathématique dans lequel le terrain et le
revétement de 1’ouvrage, considérés comme constituant ensemble un solide composite, avec des
comportements mécaniques différents, sont représentés par des mailles (ou des volumes)
¢lémentaires liés les uns aux autres en fonction de lois qui traduisent ce comportement

(figure.2.13).

On fait ’hypothése que les déformations aux frontiéres du modele sont nulles, mais cette

hypothése n’est pas pénalisante si le modele est assez étendu.
La méthode la plus courante est celle des €éléments finis.
Les différences entre plusieurs programmes de ce type peuvent porter sur :

- le type de méthode (éléments finis, différences finies, équivalences) ;
- la plus ou moins grande finesse du découpage ;

- I’étendue du modéle étudié ;

- le type de matrice (rigidité ou flexibilité) caractérisant les éléments ;
- D’étude en section plane ou en tridimensionnel ;

- la possibilit¢ d’introduire des équations constitutives des matériaux (lois de

comportement) différentes de 1’¢lasticité linéaire ;
- la possibilité de tenir compte des anisotropies du milieu ;

- la possibilité de tenir compte des discontinuités du milieu et de la surface de contact

entre le terrain et le revétement.
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Fig. 2.13 : Méthode des éléments finis.Modéle de maillage.

2.2.2.2 Représentativité des données et des hypotheses de calcul

Si I’on se référe a nouveau aux conditions du calcul idéal, le principe méme de ces méthodes
en est beaucoup plus proche puisque 1’état de contraintes initiales du massif peut y étre introduit
directement sous la forme des conditions aux limites du mode¢le. Les lois de comportement du
terrain et du revétement peuvent étre individualisées pour chaque ¢lément du modéle. De méme,
certains équilibres intermédiaires correspondant aux phases d’exécution peuvent étre étudiés

notamment si le modéle est tridimensionnel.

Les approximations et les incertitudes ou les difficultés concernent dans ce cas les points

suivants :

- Les hypotheses fondamentales et plus spécialement celles qui concernent 1I’amplitude
maximale des déformations et la continuité du milieu. Ces hypothéses, qui sont
généralement bien vérifiées dans le cas ou il s’agit de terrain rocheux peu fracturé,
risquent d’étre plus €loignées de la réalité en cas de sols peu cohérents ou de rocher tres
fracturé ou treés €branlé par les tirs. En présence de tels terrains, et si des précautions
exceptionnelles ne sont pas prises, le creusement du tunnel peut provoquer des
déplacements importants et des ruptures locales qui n’obéissent pas aux lois de la
mécanique des milieux continus et qui se traduisent a la fois par des changements de

géométrie et par des modifications locales des caractéristiques mécaniques du milieu.

- Les difficultés de traduction mathématique des qualités réelles du terrain, compte tenu

du nombre obligatoirement limité des investigations et des essais. Pour que les
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possibilités de la méthode soient pleinement exploitées, il serait nécessaire de connaitre
avec suffisamment de précision la loi de comportement des différentes natures de
terrains rencontrés et de pouvoir exprimer ces lois de facon assez simple. Or ces
conditions sont trés rarement réunies parce que les terrains sont rarement homogenes et
que les caractéristiques mécaniques varient de fagon aléatoire autour de valeurs
moyennes dans chaque formation du massif. D’autre part, dans le cas des sols, le
coefficient d’¢lasticité varie largement avec la charge, et la notion de limite entre les

déformations élastiques et plastiques n’est qu’une approximation simplificatrice.

En fait, dans le matériau, les deux types de déformation se produisent en général
simultanément et leur importance relative dépend notamment de la vitesse de
chargement. Il faudrait en particulier connaitre I’influence du temps dans le processus
de déformation différée sous charge constante qui constitue en réalité la caractéristique
fondamentale de certains terrains. Pour ces raisons, les €équations constitutives du
matériau, qui traduisent son comportement mécanique, seront a la fois plus complexes
et moins stres dans le cas des sols ou des roches trés fracturées que dans celui des
roches peu fracturées. Au surplus, les roches fracturées manifestent un effet d’échelle

marque.

Les difficultés pratiques liées a la définition du modéle mathématique au voisinage et a
I’intérieur du revétement. Dans cette zone, la variation des contraintes et des
déformations entre deux éléments voisins est en effet beaucoup plus rapide que dans le
corps du massif et, si le maillage est constant, la précision sera donc beaucoup moins
bonne. Cette difficulté est aggravée lorsque le revétement est constitu¢ d’éléments
préfabriqués de forme complexe (voussoirs €vidés) ou les joints représentent des plans
singuliers. Une augmentation de la densité du maillage dans la zone de revétement est
toujours nécessaire ; elle devra souvent, en cas de voussoirs, étre complétée par des

hypothéses simplificatrices concernant leur géométrie.

Enfin, certaines des difficultés déja énumérées a propos des méthodes du premier type
se retrouvent encore partiellement ou intégralement. C’est le cas :
o de la prise en considération des phénoménes liés a la décompression et au
souténement qui, quoique théoriquement possible, est en fait rarement réalisée en
raison, d’une part, de la complexité¢ et du colt des programmes nécessaires et,

d’autre part, de la méconnaissance des données réelles du probléme (étendue de la
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zone ¢éboulée par les tirs, rhéologie des terrains, délai de mise en place du
souténement...) ;

e de la méconnaissance de la qualit¢ réelle du contact entre le terrain et le
revétement et de la difficulté de traduire 1’absence habituelle de résistance a la

traction le long de I’interface.
Les avantages de la méthode résultent de son caractére de grande généralité et notamment :

- du fait que sa représentativité est absolument indépendante de la hauteur de couverture
au-dessus du tunnel, ce qui la rend particulierement adaptée et pratiquement

irremplacable dans le cas des tunnels a grande profondeur ;

- de la possibilit¢ de tenir compte des grandes discontinuités du terrain (plans de
glissements principaux, failles caractérisées, formations différenciées) ou des charges

isolées (fondations d’immeubles, autres ouvrages souterrains...) ;

- de sa possibilité¢ d’adaptation sans complication supplémentaire a toutes les formes de
section de I’ouvrage et a tous les types de contact terrain/revétement y compris le

contact parfait ;

- de sa possibilité de traduire les comportements non linéaires qui sont les comportements

réels des terrains dans les zones proches de I’excavation.

2.2.3 Méthode convergence-confinement

Plut6t que de méthode, il conviendrait de parler de concept. Les idées et théories qui sont
liées a ces deux termes : convergence et confinement, sont reprises dans toutes les approches du
dimensionnement. La convergence est liée a un déplacement Le confinement est la pression
radiale qui s’applique sur le pourtour de I’excavation, en présence d’un souténement. Il constitue
en quelque sorte le chargement du souténement. On parle aussi de déconfinement, mais pour le
terrain. Il s’agit de la décompression causée par la présence du tunnel. Ce déconfinement s’amorce
bien en avant du front (un diamétre environ). Pour situer le contexte, cette méthode est née suite au
succes de la NATM (New Austrian Tunnelling Method) dans les années 70. Sa conceptualisation

complete remonte au tout début des années 80.

La méthode convergence-confinement est une méthode analytique : toutes les formules sont

explicites et peuvent étre entrées sur une simple calculette
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Hypothéses
L’hypothese forte est la considération unidimensionnelle du probléme :

- Hypothése des déformations planes ;
- Hypothése d’isotropie des contraintes initiales (Ko = 1) et d’isotropie du massif ;

- La cavité étudiée a une forme cylindrique.

L’état initial est défini par 1’état de contrainte isotrope. H est la hauteur de couverture et le

poids volumique des terrains sus-jacents. La contrainte initiale dans le massif est donc :
Oy = “r'H
2.2.3.1 Courbe de convergence

Pour passer d’un état tridimensionnel, avec un terrain que se déconfine progressivement
autour du front de taille, a un état de déformation plane (que 1’on rencontre traditionnellement dans
une section ¢éloignée du front), on introduit une pression fictive en paroi. Cette pression,
uniformément répartie sur le pourtour de 1’excavation, a une valeur qui décroit avec 1’éloignement
au front. Pi varie ainsi de Op a 0, de 1’état de contrainte initial a 1’état entiérement déconfiné.
L’¢évolution de Pi est donc gouvernée par la distance x, qui permet de se situer par rapport au

frontde taille (ou x = 0). On écrit :

Fi=(1-Alz)) o

Mx) est appelé taux de déconfinement car il caractérise 1’état du massif a I’endroit x
considéré. Ivarie de 0 (état initial, en avant du front de taille) a 1 (état completement déconfiné,

loin en arriére du front).

Cette notion de pression fictive illustrée sur la figure 2.20 permet de ne considérer qu’une
tranche de terrain pour 1’étude de I’effet de I’excavation, dans un état mécanique de quasi-
déformations planes. La théorie des milieux continus nous donne ensuite les champs de
déplacement et de contrainte autour du tunnel. La ou réside encore une forte incertitude, c’est dans
I’équation permettant de définir A (x). Plusieurs auteurs ont proposé des formules, nous en

retiendrons une, la plus simple, lorsque le terrain reste en élasticité :
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o et my sont deux constantes (on prendra respectivement 0.25 et 0.75) et R le rayon

d’excavation.

Déchargement du terrain Chargement du souténement

Fi

(T3

Fig.2.14: Courbe convergence Fig.2.15: Courbe de confinement

Pi=Ps 4

L 3

Assemblage
Fig.2.16:Courbe convergence-confinement

32



front de taille

— souténement

A

Fig.2.17:Pression fictive et déconfinement autour dufront de taille

La courbe de convergence (figure2.14) est la courbe donnant la valeur du déplacement en
paroi u en fonction de la pression fictive P;, et en I’absence de souténement. Il s’agit d’une courbe
paramétrique -de parameétre x- qui se représente sur un graphe (Pi, u). La théorie de 1’¢lasto-
plasticit¢ permet d’obtenir 1’équation de cette courbe pour des critéres simples (Mohr-Coulomb

par exemple). Deux cas peuvent se présenter:

- Une phase élastique, de u = 0 a u = u;.. Le terrain se déconfine progressivement de
manicre linéaire. Par prolongement de la droite sur I’axe des abscisses, on obtient le
pseudo-déplacement élastique u. L’expression simple de u. donne une premiere
approximation des déplacements en tunnels :

(14 w)
N R
U, E T

- Une phase plastique, de u = ujc @ u = uixr . Le terrain en paroi passe dans un état de
déformations irréversible. Il y a rupture par exceés de compression, par écrasement.
Parfois la courbe ne recoupe pas I’axe des abscisses, et la paroi se referme sur elle-
méme (trés grandes déformations). L’état plastique est a éviter, c’est un des réles du

soutenement. Pour le critere de Mohr-Coulomb, I’équation de la courbe plastique est :

Kp—1 A1
(1+wv) RY " (Rp)-
=R Cy+ O | — o
u E 1+ L3 R, + L3 R

Avec:
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€ = —(1-2)(o0+H)

o - (1 —v)(1+ 5K,) L 2o + H)
T Kp+ 3 Kp+1
N (K, — 1) (o0 + H)

T3 = 2(1 —p)—2L o
3 l ) K, + 0
1
Fp—1

2 H) Rffp—l
R, [ \To + 41

K,+1 Pi+H

Les constantes du modele de Mohr-Coulomb non-associ¢ (angle de dilatance ) sont

exprimées
ainsi :
1+ sin
g = ——
1 —sina
o [T ip
K, = tan~ | —+ '—)
P (4 2
'l"__l
H =
tan i

Enfin, pour tracer la courbe il faut calculer la pression P;. d’apparition de la plasticité :

200 - H(K, —1)

P
b Kp+1

Pour calculer le déplacement maximal du terrain uj,r, on utilise les formules ci-dessus en
prenant simplement P; = 0. Lorsque le terrain est de bonne qualité, dans les roches dures par
exemple, il se peut que la paroi reste en élasticité durant tout le déconfinement. Un critére tres
utilisé en travaux souterrains pour déterminer si le massif encaissant risque de rentrer en plasticité

est le facteur de stabilité :
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Avec Rc la résistance en compression simple de la roche ; si F > 1 alors il y a risque

d’instabilité.
2.2.3.2 Courbe de confinement

Une deuxiéme courbe est requise pour la méthode. Il s’agit de la courbe de confinement
(Figure 2.15), qui va permettre de caractériser le comportement du souténement sous son

chargement.

Le chargement considéré est purement radial, il s’agit d’une pression appliquée sur tout le
pourtour extérieur de la structure. Le calcul du déplacement radial us en fonction de la pression
appliquée P permet de tracer la courbe de confinement sur un graphe identique a celui de la

courbe de convergence.
On distingue également deux phases dans les modé¢les classiques :

- Une phase ¢lastique, de us = 0 & us= Umax. Le souténement se comporte linéairement.

- Une phase plastique, aprés umax. Cette zone correspond a la rupture du souténement, elle
est donc interdite.

2.2.3.3 Optimisation du soutenement

Une fois paré de nos deux courbes, 1’une caractérisant le comportement du terrain et ’autre
celui du souténement, on va pouvoir les coupler pour étudier I’interaction roche-structure.

Comment ?

On va simplement superposer les deux courbes. La pression fictive de 1’un correspond
parfaitement au chargement du second. Mais le couplage va nécessiter I’introduction d’un nouveau
parametre : le déplacement a la pose du souténement. En effet, le souténement n’est pas posé
immédiatement au front de taille, et encore moins des les prémices de déconfinement en avant du
front. Il est posé a quelques décimetres en arricre, alors que le terrain s’est déja partiellement
déconfiné. On ajoute ainsi un parametre ug, qui est stricto-sensu le déplacement en paroi a la pose

du souténement. ug4 est bien entendu étroitement lié¢ a A4, taux de déconfinement a la pose.

Le point d’intersection des deux courbes correspond ainsi au point d’équilibre entre terrain
et soutenement. C’est ce point (Psg, Ueq) qui donne 1’état mécanique de la structure "a I’infini", loin
du front de taille. Toute la puissance de la méthode convergence-confinement réside donc dans

cette simplicité de représentation. En jouant sur chacun des paramétres du probléme, on optimise
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le souténement : pas ou peu de plasticité pour le terrain, et chargement a 70 ou 80 % de la rupture
pour le souténement. A titre d’exemple, en jouant sur le paramétre uq, un souténement placé trop
pres du front de taille sera chargé prématurément et arrivera donc plus rapidement a la rupture. A
I’opposé, un souténement placé trop loin du front n’aura aucun effet, car le terrain se sera déja
presque enticrement déconfiné, voire effondré, et le chargement sera pratiquement nul. Rappelons

que le souténement est aussi la pour limiter la convergence.
2.2.3.4 Domaines d’application

La méthode est essentiellement utilisée dans le cadre d’un prédimensionnement des
soutéenements. Les hypothéses de base sont en effet rarement toutes vérifiées dans la réalité ; le cas
idéal étant celui du tunnel circulaire profond en milieu isotrope. Néanmoins 1’approche est valable

pour obtenir des "ordres de grandeurs" d’épaisseur de souténement dans les cas suivants :

- Le massif de terrain doit pouvoir étre représenté comme un milieu homogene, isotrope
et continu a I’échelle de I’ouvrage. Cela conditionne les calculs dans le cadre de la

mécanique des milieux continus.

- Le dimensionnement concerne une section courante du tunnel. Afin de pouvoir
simplifier le probléme tridimensionnel en un probléme unidimensionnel, il faut que de
part et d’autre de la section étudiée, le terrain soit identique sur un trongon de quelques
dizaines de meétres. Cette condition exclut donc également les tétes du tunnel. La
distance entre la clé de voite du tunnel et la surface topographique doit étre au
minimum égale a 4 fois le diametre du tunnel. Les conditions de creusement doivent
étre identiques sur un linéaire d’au moins 1 diameétre en avant et 2 diameétres en arriére

de la section étudiée.

- La géométrie du tunnel est supposée circulaire dans la méthode. Dans le cas d’une
section quasicirculaire, on utilisera un rayon équivalent, calculé par exemple sur la base
d’une section circulaire identique. La condition de circularité parfaite exclut de pouvoir
calculer les moments de flexion dans le souténement. Ces derniers sont pourtant souvent

dimensionnants.

- L’état de contraintes initial est isotrope (Ko = 1). Cela se vérifie souvent & moyenne et
grande profondeur. La notion d’équilibre par déconfinement progressif, a la base du
concept , est quant & elle reprise dans, les calculs par éléments finis phasés. Cette

méthode est appelée dans le code Plaxis la méthode 3 (Béta).
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La notion d’équilibre par déconfinement progressif, a la base du concept, est quant a elle
reprise dans les calculs par éléments finis phasés. Cette méthode, nous le verrons dans la partie

suivante, nécessite la donnée du taux de déconfinement a la pose du souténement.

2.3 Auscultation pendant les travaux

2.3.1 Objectifs et contraintes de I’auscultation
2.3.1.1 Objectifs

Les objectifs de I'auscultation pendant les travaux sont de plusieurs types.
a)  Securité immédiate

Tout d'abord, a 1'avancement les résultats de cette auscultation permettent (théoriquement) de
connaitre a tout instant 1'état de stabilité de l'excavation et d'alerter le cas échéant sur la nécessité
de procéder a la mise en oeuvre de techniques ou méthodes aptes a assurer la mise en sécurité du

chantier, voire en situation extréme a | 'évacuation de la zone de front.
b)  Vérification du souténement

De maniére moins immédiate le suivi des résultats de I'auscultation en fonction de
I'¢loignement du front (principalement par le suivi de la convergence relative) permet de juger de
la bonne adéquation du souténement mis en place aux exigences de déformation prévues dans le
projet et par suite des besoins d'adaptation de ce souténement aussi bien vers un allégement que

vers un renforcement.
c) Comportement réel du terrain

Les résultats de l'auscultation permettent également d'appréhender le comportement réel du
massif autour de l'excavation et si nécessaire de modifier les valeurs de parameétres prises en

compte dans le cadre de 1'¢laboration du projet.
d) Amélioration des predictions

La synthése de l'ensemble des données et la prise en compte des valeurs des différents
paramétres mesurés in situ , permettent de corriger autant que nécessaire le calage initial du
modele retenu lors du projet et d'améliorer trés nettement 1'exactitude des prédictions en réajustant

le modele sur les travaux déja réalisés. En particulier, en milieu urbain, la prédiction des
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tassements de surface constitue généralement un objectif essentiel, qui oblige a avoir recours a des

mesures en avant du front de taille.

2.3.1.2 Contraintes

Pour atteindre les objectifs évoqués ci-dessus, l'organisation du schéma d'auscultation doit

respecter certaines contraintes telles que :
a) Permettre un dépouillement et une exploitation rapides

En effet pour étre en mesure d'alerter, il convient que les résultats des mesures soient
disponibles et exploitables quasi immédiatement a la lecture ou a la saisie de la donnée et surtout
qu'ils ne dépendent pas d'un traitement long et exécuté hors du site. Toutefois cette exigence de
rapidité est plus ou moins forte selon la nature de la mesure effectuée et sa pertinence dans

l'analyse immédiate de la stabilité de I'excavation.
b) Comporter des matériels adaptés aux conditions de chantier

Les conditions régnant dans la zone du front de taille et sur la trentaine de métres qui suit ce
front constituent un environnement agressif : humidité, poussicre, obscurité, évolution d'engins
lourds et trés encombrants,...etc. Aussi les dispositifs d'instrumentation mis en place dans cette
zone doivent-ils avoir été congus pour fonctionner longtemps dans ces conditions tout en

conservant leurs qualités de précision et de fiabilité.
c) Ne pas géner I'avancement

Bien évidemment l'auscultation visant a apporter une aide a la décision quant au pilotage du
chantier et aux adaptations a apporter aux méthodes, ne doit pas par ailleurs constituer un handicap

pour la progression de I'avancement et une géne pour l'exécution des taches au front.

Une telle exigence conduit a préconiser des systémes de mesure ne nécessitant pas d'arrét de
I'avancement soit grace a des interventions durant des temps morts de l'activité au front
(changement de poste par exemple), soit grace a un matériel adapté (actuellement les mesures de
convergence par topographie remplacent de plus en plus les mesures au distancemétre au fil invar

qui nécessitaient de libérer totalement le tunnel).

38



2.3.2 Moyens mis en oeuvre

Les principales mesures actuellement faites de maniére courante dans les tunnels sont les
suivantes :
a) En déformation

- mesure du déplacement radial relatif en paroi (convergence "relative") ;

- mesure du déplacement radial absolu en paroi et dans le terrain (convergence

"absolue");

- tassements et inclinomeétrie.

b) En contrainte
- pression exercée par le terrain sur le souténement ;
- pression exercée par le souténement sur le revétement ;
- contraintes dans le souténement (boulons, cintres, béton projeté) ;

- contraintes dans le revétement (béton coffré).
c) En hydrogéologie
- suivi de 1'évolution des débits d'eau ;

- mesure de la piézométrie en continu.

Pour la plus grande partie, ces mesures sont effectuées depuis l'intérieur du tunnel
(convergence "relative", convergence "absolue", cellules de pression totale, extensomeétres a corde
vibrante, suivi des débits des venues d'eau, ... etc.) ; mais parfois l'auscultation ne peut étre réalisée
que depuis la surface comme c'est le cas par exemple pour le suivi des déformations de surface

(tassements) par nivellement et (ou) tassometres ou pour le suivi des piézometres.

2.3.2.1 En déformation

a) Convergence "relative' (figure 2.18)

Classiquement la mesure du déplacement radial se fait par la mesure de convergence
"relative" qui consiste en la mesure entre deux plots fixés a l'intrados de l'excavation de la
variation de la longueur de la corde ainsi définie, la mesure de la convergence relative donne ainsi

la somme des déplacements radiaux de chacun des points.
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Fig. 2.19 : courbe de convergence.

Cette mesure peut étre réalisée soit a la canne télescopique pour les petites galeries soit au
moyen d'un distance métre a fil invar ou a ruban ou par méthode optique pour les plus grandes

sections.
b) Convergence "absolue™

La mesure de la convergence dite absolue consiste a mesurer le déplacement radial d'un point
situ¢ a la paroi de l'excavation ou dans le terrain, par référence a un point supposé fixe plus en
profondeur dans le massif. Cette mesure est facilement réalisée en section courante au moyen
d'extensomeétres de type : tritige ou distofor, mis en place dans un forage d'une profondeur de
l'ordre de 6 a 12 meétres (figure 2.20). La mesure n'est véritablement absolue que si le point

d'ancrage extréme de I'extensomeétre est fixe.
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Au front il doit étre fait appel a des techniques permettant de suivre la déformation du terrain
en avant du front de taille en dépit de la progression vers l'avant de ce front. Il a notamment déja
¢té utilisé des extensometres a tiges coulissantes, maintenues en service au fur et a mesure de
I'¢limination des troncons successifs. Le recours a des extensometres a fibre optique fait 1'objet de
recherches. Des progrés sont a faire pour pouvoir généraliser ce type de mesure sans géne

importante pour le chantier.

Avec la convergence absolue on peut ¢galement évoquer la mesure de déformations a
proximité du tunnel et en fonction de la progression du front de taille. Ainsi pour connaitre les
déplacements induits par le creusement au sein du massif encaissant il peut €tre installé en avant
du front de taille et soit dans I'axe soit de maniére déportée par rapport a cet axe, des inclinométres

et (ou) des tassometres.

Extensomaetra

Fig. 2.20 : profil de mesures extensométriques dans le terrain.
- 105m
10 m

EX : extensométra
I : inclinomeétre
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Smdd ! 4mld
e+ 17
Fig. 2.21: Exemple d'instrumentation depuis la surface.
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c) Tassements

Les déformations de la surface du terrain (tassements) sont suivies soit par nivellement
topographique, soit par nivellement topographique et mesures en profondeur au moyen de
tassometres. Des mesures de nivellement des souténements (appui des cintres, des prévottes, ...)

peuvent également étre effectuées.

2.3.2.2 En contrainte

a) Pression exercée par le terrain

Les pressions radiales exercées par le terrain sur le souténement ou le revétement sont
mesurées au moyen de cellules de pression totale mises en place a l'interface terrain-souténement
(ou suivi des mesures se faisant a partir d'un boitier implanté dans une niche de sécurité par
exemple. Il convient de rappeler que ce type de mesure est difficile a réaliser. Pour juger de la
dispersion des résultats et pouvoir s'affranchir des effets locaux, il est nécessaire de mettre en place

un nombre suffisant de cellules.
b) Mesure de contrainte

Les mesures de contrainte dans le souténement ou le revétement se font le plus couramment

au moyen de mesures extensometriques de type : cordes vibrantes ou jauges ¢lectriques.

2.3.2.3 En hydrogéologie
Le suivi hydrogéologique consiste en :
- d'une part la surveillance de 1'évolution des débits d'eau a l'intérieur du tunnel, venues

d'eaux ponctuelles, drains, captages, exhaure générale, ... etc. ;

- et d'autre part la surveillance des effets du creusement du tunnel sur l'environnement

hydrogéologique réalisée au travers d'un suivi piézométrique en surface a partir de

piézometres ou de puits ;

- dans certains cas, des analyses d'eau sont utiles pour préciser la provenance des eaux ou

l'existence de circulation d'eau susceptibles d'entrainer des dissolutions.
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2.3.3 Acquisition et exploitation des données

Les techniques actuellement disponibles en ce qui concerne l'acquisition des données
(capteurs, scrutation automatique...), leur transmission et leur dépouillement doivent étre mises a
profit pour faire de I'auscultation un élément essentiel de la conduite des chantiers en terrain

difficile.
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CHAPITRE 3 : Les lois de comportement utilisées dans Plaxis

3.1 Le logiciel Plaxis, son originalité
3.1.1 Introduction

L’analyse de projets géotechniques est possible grace a de nombreux codes éléments finis.
L’ingénieur ayant de I’expérience en ce domaine sait que le poids des hypothéses permettent le
passage de la réalité au modele est difficile a évaluer. Il sait que le jargon éléments finis est parfois
rebutant-il souhaiterait ne pas avoir a intervenir sur la numérotation des noeuds, des éléments, sur
certains choix réservés au numéricien. Il voudrait disposer du code sur le PC gérant sa bureautique
et sa technique quotidiennes, afin de faire une étude paramétrique des problémes délicats. Il exige
avant tout que ses journées ne soit pas encombrées par de laborieuses entrées de données et
interprétations de fichiers.Congu par des géotechniciens numériciens, le code ¢léments finis Plaxis
représente certainement un optimum actuel sur les plans scientifique et pratique en 1’analyse
pseudo-statique 2D. Scientifiquement, c’est un outil d’analyse non linéaire en élasto-plasticité non
standard (5 parametres), avec prise en compte des pression interstitielles (et méme consolidation
linéaire), doté de méthodes de résolution et d’algorithmes robustes, éprouvés, ainsi que de
procédures de choix automatique évitant des choix délicats a 1’opérateur peu averti. Bien que trés
fiable sur le plan numérique, le code fait appel a des éléments de haute précision (triangles a 15
noeuds), ainsi qu’a des processus de pilotage de résolution récents (méthode de longueur d’arc).
Du point de vue pratique, le systéme de menus arborescents a 1’écran rend 1’utilisation souple et
agréable, car I’opérateur ne s’encombre pas l’esprit outre mesure. Le recours aux manuels
devenant rare, ceux-ci sont de volume réduit, faciles a consulter. L’ensemble des options
simplifiées (initialisation des contraintes, pressions interstitielles) permettent d’aller au but
(prévoir le comportement d’un ouvrage), quitte a réaliser ultérieurement, avec le méme code et les

mémes données, un calcul affiné.
3.1.2 Option par défaut, Solution approchées

le systéme d’options par défaut et de solutions approchées spécifiques, qui est un des fers de
lance de ’outil de projet pour la géotechnique, est destiné a faire gagner du temps a I’opérateur, a
lui éviter de devoir faire des choix tracassant, et enfin a améliorer la convivialité du logiciel. Ce
systéme est inséparable du traitement a partir d’un menu arborescent. Chaque branche du menu est
évidemment figée, car elle réalise une tache précise, bien définie, mais la diversité des branches en

fait globalement un outil extrémement souple.
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Les options par défaut commencent dés le maillage : 1’opérateur peut bien entendu spécifier
un maillage trés détaillé, mais si seules les grandes lignes de celui-ci importe, le détail des
¢léments, agencé de maniére optimale du point de vue numérique, sera entierement généré par le
logiciel a partir d’un petit nombre de noeuds-clé, avec contréle permanent a 1’écran. Le mailleur

est d’ailleurs en cours de refonte en vue d’accroitre son efficacité.

De méme en ce qui concerne les conditions aux limites en déplacements : si celles-ci sont
complexes, I’ingénieur devra en spécifier les subtilités d’une maniére précise, face de bloc par face
de bloc. Par contre, si elles ont un caractére standard (vecteur déplacement nul a la base du
domaine étudié et vecteur déplacement horizontal nul sur ses faces latérales), I’application peut
étre réalisée automatiquement (par défaut) a partir du menu avec controle immédiat du résultat a

I’écran.

L’application des contraintes initiales dues au poids des terres peut étre réalisée de manicre
exacte par activation du multiplicateur de chargement relatif au poids propre. Par contre, si comme
bien souvent en géotechnique on connait ou on sait estimer un état Ky donné, celui-ci peut étre
spécifi¢ directement. Dans ce cas, le massif est souvent en léger déséquilibre (incompatibilité entre
KO et les autres caractéristiques mécaniques). Le menu permet alors, par un changement fictif nul,
de rééquilibrer le massif, puis de réinitialiser a zéro le champ de déplacement de maniére a prendre
comme nouvelle origine 1’état du matériau apres application de la gravité. L’option Ky est
particulierement intéressante-et réaliste- dans le cas d’un modele hétérogéne de surface libre

presque horizontale (paroi moulée dans un sol mou par exemple).

Les pressions interstitielles ont été 1’objet d’un soin particulier dans Plaxis. Pour qui souhaite
faire un calcul précis du champ de pressions interstitielles en régimes permanent ou transitoire,
c’est possible grice au module d’écoulements en milieu poreux. Mais bien siir, cette opération
demande du temps (d’opérateur et de machine). Si la nappe phréatique n’est pas trop ¢loignée de
I’horizontale, dans ses états initial et final, on sait que la pression difféere peu de la pression
hydrostatique ; si I’on adopte ce champ de pression approchée, les calculs deviennent trés simples
puisqu’il s’agit seulement de manier les variations de la poussée d’Archimede ; Plaxis offre cette

possibilité qui est souvent trés appréciable.

La conduite des calculs non linéaires constitue un autre exemple de la souplesse d’utilisation

que procure ce logiciel : I’opérateur peu évidemment faire lui-méme ses choix de taille d’étape de
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chargement, de nombre d’étapes, de rigidit¢ d’interface, de méthode de résolution, ... ; s’il ne
désire pas assumer ces choix, le logiciel peut les décider a sa place, compte tenu de 1’expérience
des numériciens en la matiére. Pour les calculs de consolidation, réalisés en différence finies
explicites sur le temps, le choix du pas de temps peut également étre décidé par 1’utilisateur, ou

bien calculé¢ dans I’option par défaut, selon les critéres numériques connus.

Le coefficient de sécurité est une notation un peu magique en géotechnique, puisqu’il résume
en une seule information une quantité considérable de données. L’approche classique évalue
généralement ce nombre selon la théorie de 1’équilibre limite, supposant une réduction
proportionnelle généralisée de la résistance mécanique des matériaux impliqués, ce qui ne
constitue manifestement pas un scénario réel de rupture. C’est la méme approche, adaptée aux
¢léments finis élasto-plastiques, qui préside a 1’évaluation du coefficient de sécurité dans Plaxis.
Le critére de « rupture» est ici qualitatif, et laissé a I’appréciation de 1’observateur ; en tout état de
cause, il est fondé sur le niveau de déplacement d’un point de contrdle li¢ a I’ouvrage étudié. Le

champ de déplacement obtenu est évidemment tout a fait fictif.

Un calcul par ¢lément finis fournit une masse imposante de résultats: des résultats
directement utiles au projeteur : déplacements, contraintes, pressions interstitielles a un stade
donné du chargement, et des résultats plus mathématiques concernant le déroulement du processus
de calcul proprement dit. L’ensemble de ces résultats est accessible, selon que 1’on est intéressé
par ’'un ou l’autre aspect; c’est également un systtme de menu arborescent qui permet de

sélectionner les informations souhaitées.

3.2 Méthode des eléments finis en géeomecanique
3.2.1 Introduction

I’évolution de la technologie améne 1’ingénieur a réaliser des projets de plus en plus
complexes, coliteux et soumis a des contraintes de sécurité de plus en plus séveres. Pour réaliser
ces projets et vu la complexité des méthodes analytiques de la résistance des matériaux (RDM),
I’ingénieur a recours aux méthodes qui lui permettent de simuler le comportement des systémes
physiques complexes. Conditionnée par les progres effectués dans le domaine informatique et les
acquis des mathématiques dans la théorie de I’énergie, des méthodes de projection et des méthodes
d’approximation, la méthode des éléments finis (MEF) est devenue éventuellement la plus

performante des méthodes numériques vu son grand champ d’application ou elle est utilisée dans
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de nombreux secteurs de I’industrie : aérospatiale, nucléaire, génie civil, construction navale,

mécanique, technique off-shore, etc..

la MEF est donc une technique récente a caractere pluridisciplinaire car elle met en ceuvre les

connaissances de trois disciplines de base :

- la mécanique des structures : élasticité, résistance des matériaux, dynamique, plasticité,

etc...

- D’analyse numérique : méthodes d’approximations, résolution des systemes linéaires,

des problémes aux valeurs propres, etc...

- D’informatique appliquée : techniques de développement et de maintenance de grands
logiciels.

3.2.2 Concepts de base

la MEF consiste a remplacer la structure physique a étudier par un nombre finis d’éléments
ou de composants discrets qui représentent un maillage. Ces éléments sont liés entre eux par un
nombre de points appelés nceuds. On considére d’abord le comportement de chaque partie
indépendante, puis on assemble ces parties de telle sorte qu’on assure 1’équilibre des forces et la

compatibilité¢ des déplacement réel de la structure en tant qu’objet continu.

La MEF est extrémement puissante puisqu’elle permet d’étudier correctement des structures
continues ayant des propriétés géométriques et des conditions de charges compliquées. Elle
nécessite un grand nombre de calculs qui, cause de leur nature répétitive, s’adaptent parfaitement a

la programmation numérique.
3.2.3 Les éléments finis et la géomécanique

Il existe une grande analogie entre le développement de la résistance des matériaux (RDM)
au 19°™ siécle et celui de la méthode des éléments finis (MEF) aujourd’hui. La RDM a vu le jour
grace a des hypotheses cinématiques judicieuses (ligne moyenne et déformations linéaires dans la
section d’une poutre droite) qui ont permis de simplifier considérablement 1’¢lasticité. De méme,
la MEF courante , formulée en déplacements, est née a partir d’hypothéses cinématique locales (le
champ de déplacement au sein d’un solide est continu par morceaux (un morceau =un ¢lément) ;

c’est localement un polyndme de faible degré par rapport a 1’espace.
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La RDM continue bien sir a exister, fécondée par la MEF, et la MEF continue a se
développer grace aux progrés permanents sur les lois de comportements, et dans le domaine
informatique : I’ingénieur ou le chercheur ont couramment aujourd’hui, sur le coin de leur bureau,
un micro-ordinateur dont la taille mémoire, la vitesse de calcul et la capacité de disque dépassent

de loin ce dont pouvait réver le chercheur voici vingt ans.
3.2.4 Formulation de la MEF en géomécanique

Nous présentons ci-apres un bref rappel de I’écriture de la MEF, sous sa forme la plus simple
(pour un solide drainé), lors d’une étape de chargement statique non linéaire ; au demeurant, cette

présentation est extrémement classique.

Le principe des puissances virtuelles permet d’écrire 1’équilibre exact du solide occupant le

domaine Q quelle que soit sa loi de comportement (fig3.1) :
.[Q T.~‘3*((7n'0'n-1)dQ = .[QT.U*(fn 'fn-l)dQ + .[QTou*( fn't_ n-1)dl

v u* déplacement virtuel cinématiquement admissible sur 1’étape de chargement n,

avec:
u : vecteur déplacement réel (petits déplacements)

u* : vecteur vitesse virtuelle

o : pseudo-vecteur contrainte (réel)

€ : pseudo-vecteur déformation (réelle)

g : pseudo-vecteur vitesse de déformation virtuelle

f : vecteur forces de volume

t : vecteur contrainte ou forces de surface sur la partie I'; de la frontiére I' de Q2

( conditions aux limites en contraintes)
conditions aux limites en déplacements (u=u) sur le complément I'yde I'c (I'=I", U I's)

indice n : relatif a 1’étape de chargement numéro n (dont la solution est inconnue)
indice( n-1) : relatif a I’étape de chargement précédente numéro n-1 (dont la solution est
parfaitement connue)

TX : transposée de la matrice X
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L’espace est discrétisé en éléments ayant en commun ou en propre des nceuds (figure 3.2).

Fig. 3.1 : Les actions sur le domaine Q

Les inconnues de 1’étape de chargement sont :

- d’une part le champ de déplacement nodal en fin d’étape n (inconnues principales) ;

- d’autre part les chemins de contraintes au cours de 1’é¢tape de chargement n (inconnues

liées aux inconnues principales).

noeud

¢élément

Fig. 3.2 : Domaine Q discrétisé.

3.2.5 Remarques

1. il s’agit d’un probleme formulé en contraintes totales. Si I’on désire traiter la consolidation

ou un écoulement de fluide interstitiel, d’autres variables (pression interstitielle, vitesse
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débitante, perméabilité,...) sont a ajouter aux précédentes, et le bilan de masse doit étre

écrit. Cette formulation est classique.

2. Sil’on est en présence de deux solides (sol et pieu par exemple), la MEF fait apparaitre des
intégrales supplémentaires de surface, impliquant des éléments spéciaux (d’interface), au
sein desquels le déplacement relatif entre les deux solides remplit le réle joué par les
déformations dans les solides. Ces ¢éléments mettent en jeu un comportement

« d’interface ».

3. Il arrive qu’on associe RDM et solide volumique, lorsqu’on traite un probléme impliquant
des palplanches ou des parois moulées ; ceci conduit & une économie de degrés de liberté
(composantes de déplacement) et donc de mémoire et de temps de calcul ; des variables de
rotation sont alors mobilisées, mais le processus de mis en équation et les éléments

résultants restent trés voisins de ceux qui ont été évoqués plus haut.

4.  On utilise en générale une méthode directe classique de résolution de systemes algébriques
linéaires (Gauss par exemple) ; il peut arriver qu’on doive faire appel a des méthodes plus
performantes lorsqu’on approche des charges limites (Riks, longueur d’arc) ; le chargement

est alors lui-méme adapté afin d’évaluer au mieux la charge limite.

5. Un algorithme non linéaire peut diverger. Pour éviter ce désagrément, et ne pas perdre le
pas de calcul en cours, il convient d’appliquer des étapes de chargement de taille
judicieusement choisies, ni trop grandes (divergence), ni trop petites (temps de calcul

pénalisant).
3.2.6 Comportement élasto-plastique

le comportement élasto-plastique peut étre représenté par un modele monodimensionnel, en
série un ressort de raideur K, pour symboliser 1’¢lasticité du matériau, a un patin de seuil S (figure
3.3). la courbe effort-déplacement ou contrainte-déformation que I’on trouve est présentée sur la

figure 3.4.
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Fig. 3.3 : Modéle monodimensionnel du comportement élastoplastique.
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Fig. 3.4 : Représentation du comportement élastique-parfaitement plastique.

Lors d’une décharge, le comportement est é€lastique et réversible. La longueur de la

déformation plastique est a priori indéterminée.

Le type de comportement représenté par les figures 3.3 et 3.4 est un comportement
¢lastique- plastique sans écrouissage. La figure 3.5 représente un comportement ¢élastique-

plastique avec écrouissage.

F 4

Al

Fig. 3.5 : Représentation du comportement élasto-plastique avec écrouissage.
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3.3 Les modeles de comportement de sol

Les modéles de comportement de sols sont trés nombreux : depuis le modele élastique
plastique de Mohr-Coulomb jusqu’aux lois de comportement les plus sophistiquées permettant de
décrire presque tous les aspects du comportement ¢lasto-visco-plastique des sols, aussi bien sous
sollicitation monotone que cyclique. Ces mode¢les ont été développes dans le but d’étre intégrés
dans les calculs par éléments finis. La modélisation par éléments finis permet de résoudre le
probléme aux limites en tenant compte, par une loi de comportement réaliste, du comportement
réel du sol. Deux difficultés majeures ont empéché la réalisation compléte de ce schéma : d’une
part les lois de comportement qui décrivent bien le comportement des sols sont complexes et
demande, pour la détermination des paramétres qu’elles contiennent, des études spécifiques
lourdes sortant du cadre des projets d’ingénierie méme complexe. La validation des lois de
comportement a fait I’objet, dans les années 80 de plusieurs ateliers pour comparer les réponses
des différents mod¢les sur différents chemins de sollicitation (colloque de Villard de 1’an (1984),
colloque de Cleveland(1987)...). La seconde difficult¢ a été Dl’intégration de ces lois de
comportement dans des codes de calcul par éléments finis, bi ou tridimensionnels. Peu de codes
sont opérationnels actuellement, avec des lois sophistiquées. Le colit de ces calculs est

généralement important.

La démarche suivie dans le développement du code Plaxis est différente. Un des objectifs de
Plaxis est de fournir a ’utilisateur un code d’éléments finis qui soit a la fois robuste et convivial,
permettant de traiter des problémes géotechniques réels, dans un délais raisonnable en utilisant des
modeles de comportement de sols dont les parametres puissent étre déterminés a partir d’une étude
géotechnique normale. En ce sens, Plaxis peut apparaitre comme une «regle a calcul » de
I’ingénieur géotechnicien, ou le micro-ordinateur a remplacé la régle. C’est pourquoi les différents
modeles de comportement utilisés dans Plaxis sont des modeles qui peuvent apparaitre simple,

voire simplistes, mais qui sont efficients quand ils sont utilisés dans des cas adaptés.

Le but de ce texte est de présenter les caractéristiques de ces modeles, du point de vue d’un
utilisateur. Ce texte se veut alors un complément au Material Models Manual version 7.0 du
manuel de référence de Plaxis, avec le but d’orienter 1’utilisateur vers un modéle adéquat pour le

cas de figure a traiter, et de I’aider dans la détermination des données d’entrées.

Pour traiter un probléme de souténement (paroi moulée, palplanche, etc....), il est tout a fait

adapte de considérer le sol comme élasto-plastique et le modele de Mohr-Coulomb sera bien
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adapté dans ce cas : on rejoint ici le calcul des souténements par les méthodes €lasto-plastiques de
coefficient de raideur. Mais pour traiter d’une construction de remblai sur sols mous, avec
chargement par étapes et consolidation,il faut tenir compte de 1’écrouissage. Le matériau se
consolide et il est plus adapté d’utiliser le Soft-Soil-Model qui prend en compte cette évolution du
matériau. Pour un calcul d’écoulement, il suffit de prendre un matériau élastique, mais on peut
avoir a coupler écoulement et déformation : dans ce cas un modele élasto-plastique peut étre

justifié.
Les regles d’or dans le domaine de la simulation du comportement d’un ouvrage sont :

- quel est le comportement principal a modéliser ?
- utiliser un modele qui décrive ce comportement ;

- Interpréter les résultats, notamment en fonction des parameétres de la modélisation.

En ce sens, la modélisation numérique ne fournit sous une autre forme que les données du

probléme posé.
3.3.1 Contraintes totales, effectives et pressions interstitielles

Le comportement des sols est régi par les propriétés du squelette : il est donc nécessaire
d’utiliser des contraintes effectives et d’écrire des lois de comportement en contraintes effectives.
La pression interstitielle générée dans les ouvrages est une conséquence de la non variation de
volume ; celle ci est elle méme dépendante de la perméabilité du sol. Un sable peut étre non drainé
in situ sous des sollicitations sismiques (rapides) de méme qu’une argile est toujours non drainée a
court terme. Les variations de volumes empéchées par les perméabilités créent des pressions
interstitielles : en fait, celles ci dépendent des variations de volume ; en élasticité, si les grains de

sols sont incompressibles, on démontre que :

Ky
Gwz - 8\/
n

ou oy, est la surpression interstitielle, n la porosité, K, le module volumique de I’eau et ¢, la

déformation volumique.
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Des calculs en contraintes totales sont possibles. Ils permettent par exemple, des calculs de
tassements et de stabilit¢ de remblai aprés construction. Ces calculs ignorent la génération de
pression interstitielles. Ils présentent 1’avantage d’étre simples et de se recaler par rapport a des

calculs plus classiques de stabilité a court terme.

Leur inconvénient majeur est d’ignorer les pressions interstitielles, quand on connait leur role

majeur sur la stabilité de remblai.
3.3.2 Modele élastique linéaire

Le modele élastique utilisé dans Plaxis est classique. Les tableaux de rentrée des données
demandent le module de cisaillement G et le coefficient de poisson v. I’avantage de G est d’étre
indépendant des conditions de drainage du matériau (G,=G’), ce qui n’est pas le cas des modules
d’Young : le module de Young non drainé est supérieur au module de Young drainé. Il aurait pu
sembler logique, si G est utilisé comme parameétre élastique, d’utiliser K comme second paramétre.
D’une part K, est infini (correspondant a v,=0.5) et il est moins courant d’emploi. G est en fait le

module mesuré dans les essais pressiométriques. On passe de G a E par la relation :

E=2G (1+v)

Le modele élastique de Plaxis peut étre employé surtout pour modéliser les ¢léments de
structures béton ou métal en interaction avec le sol. Il peut aussi étre intéressant pour certains

problémes de mécanique des roches.
3.3.3 Le modele de Mohr-Coulomb

Le mod¢le de Mohr-Coulomb demande la détermination de cinq parametres (figure4.1). Les
deux premiers sont E et v (parametres d’¢élasticité). Les deux autres sont ¢ et ¢ respectivement, la
cohésion et I’angle de frottement. Ce sont des paramétres classiques de la géotechnique, certes
souvent fournis par des essais de laboratoires, mais nécessaires a des calculs de déformation ou de

stabilité.
a) Le module de Young :

Le choix d’'un module de déformation est un des problémes les plus difficiles en
géotechnique. Le module de déformation varie en fonction de la déformation et en fonction de la

contrainte moyenne. Dans le modéle de Mohr-Coulomb, le module est constant. Il parait peu
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réaliste de considérer un module tangent a 1’origine(ce qui correspondait au Guax mesuré dans des
essais dynamiques ou en tres faibles déformations). Ce module nécessite des essais spéciaux. Il est
conseillé de prendre un module « moyen », par exemple celui correspondant a un niveau de 50%

du déviateur de rupture (Figure 3.6).

L’utilisateur doit rester conscient de I’importance du choix du module qu’il prendra en
compte. il n’y a Ia rien d’étonnant et la méme question se retrouve par exemple dans tout calcul

classique de fondation, par exemple.

g

strain —s

Fig. 3.6 : Définition du module & 50% de la rupture.

Dans les boites de dialogues, on peut aussi rentré un gradient donnant la variation du module

avec la profondeur.
b) Le coefficient de poisson

On conseille une valeur de 0.2 a 0.4 pour le coefficient de poisson. Celle-ci est réaliste pour
I’application du poids propre (procédure Ky ou chargement gravitaires). Pour certains problémes,
notamment en décharge, on peut utiliser des valeurs plus faibles. Pour des sols incompressibles, le

coefficient de poisson s’approche de 0.5 sans cette valeur soit utilisable.
c) L’angle de frottement

Plaxis ne prend pas en compte une variation d’angle de frottement avec la contrainte

moyenne. L’angle de frottement a introduire est soit I’angle de frottement « de pic » soit I’angle de
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frottement de palier. On attire 1’attention sur le fait que des angles de frottement supérieurs a 45°
peuvent considérablement allonger les temps de calcul. 11 peut étre avisé de commencer des
calculs avec des valeurs raisonnables d’angle de frottement, quitte a les augmenter dans la suite.

Cette valeur de 45° est compatible avec les angles de frottement ¢., (2 volume constant, au palier).
d) Lacohésion

Il peut étre utile d’attribuer, méme a des matériaux purement frottants, une trés faible

cohésion (0.2 a 1 KPa) pour des questions numériques.

Pour les analyses en non drainé avec ¢,-o, Plaxis offre 1’option de faire varier la cohésion non
drainée avec la profondeur : ceci correspond a la croissance linéaire de la cohésion en fonction de
la profondeur observée dans des profils au scissometre ou en résistance de pointe de pénétrometre.
Cette option est réalisée avec le paramétre c-depth. Une valeur nulle donne une cohésion
constante. Les unités doivent étre homogénes avec ce qui a ¢€té choisi dans le problémes

(typiquement en KPa/m).
e) L’angle de dilatance

Le dernier paramétre est I’angle de « dilatance » noté ¥ ; c’est le parametre le moins courant.

Il peut cependant étre facilement évalué par la régle (grossiere) suivante :

Y=¢-40° pour ¢>40°

Y=0° pour ¢<40°

les cas ou W<O0 correspond a des sables trés laches (état souvent dit métastable, ou
liquéfaction statique). La valeur W=0 correspond a un matériau élastique parfaitement plastique,
ou il n’y a donc pas de dilatance lorsque le matériau atteint la plasticité. C’est souvent le cas pour

les argiles ou pour les sables de densité faible ou moyenne sous contraintes assez fortes.
f)  Les contraintes de traction

La pyramide de Mohr-Coulomb permet des contraintes de traction (figure 3.7). Celles-ci sont
souvent peu réalistes pour les sols et il est possible de « couper » ces contraintes de traction

(tension cut-off) ou de les diminuer (tensile strength).
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Fig. 3.7 : Pyramide de Mohr-Coulomb tracée pour c=0.

g) Les parametres avancés

Pour tenir compte des variations avec la profondeur, on utilise les paramétres avancés
3.3.4 Modele de sol avec écrouissage (Hardening Soil Model. H.S.M)

Le modele HSM a pour objet d’améliorer le modéle de Mohr-Coulomb sur différents points,

il s’agit essentiellement :

- De prendre en compte I’évolution du module de déformation lorsque la contrainte
augmente : les courbes oedométriques en contraintes-déformation ne sont pas des

droites.

- De prendre en compte I’évolution non linéaire du module lorsque le cisaillement
augmente : le module Esy n’est pas réaliste : il y a une courbure des courbes effort-

déformation avant d’atteindre la plasticité.
De tenir compte de la dilatance qui n’est pas indéfinie.

On pourrait dire que ce modele est un dérivé du modele hyperbolique de Duncan-Chang car

il en reprend et améliorant les formulations hyperboliques des courbes effort-déformation.

a) Courbes effort-déformation

1 q
-&1—= pour q<(]f
2 E50 l-q/qa
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2 sin @

etavec qy- (c cot ¢-c'3) et qa=qs/ Ry
I-sin ¢
b) Les modules
c cotp- 63
Eso=Eso ref( — )" avec pref: 100 (Kpa)
ccotp + p™

Le paramétre Rf est analogue a celui introduit par Duncan.

Pour la décharge on prend :

ccotp-ao'3
Euw=Eu™( —— "
ccot ¢+ p™
La figure3.8 redonne ces définitions :
A
da | i s;rmptgte
o _---- Aalure line
I e R e e e A== o
[ Bol—
)
]
& Ey
o
2 1 o
i awial strain -5
...

Fig. 3.8 : Représentation du Hardening Soil Model dans le repere
contrainte-déformation.

c) Lasurface de charge

En fonction du parameétre d’écroulssage, on obtient alors dans le plan g-p la forme des

surfaces de charge (figure 3.9).
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Mohr-Coulnmb faillure line

devistoric stress

mean effective stress

Fig. 3.9 : Forme de surfaces de charge H.S.M.

-Gl

-G»

Fig. 3.10 : Surface de rupture pour le Hardening soil model cas d'un sol non cohérent.

Parameétres de Mohr-Coulomb :

C: cohésion (effective) [KN/m’]
¢ : angle de frottement effectif [°]
Y : angle of dilatance [°]
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parametres de rigidité :

E™, : module sécant dans un essai triaxial [KN/m?]
E™ .4 : module tangent dans un essai oedométrique [KN/m?]
m : puissance (environ 0.58 pour les sables) [-]

Paramétres avancés :

E™ . : module en décharge (par défaut E* =4 Erefso) [KN/m?]
var : Coefficient de poisson en décharge-recharge [-]
(par défaut vy—92)
P . Contraintes de référence (par défaut P'=100) [KN/m?’]
Ko ¢ : KO-consolidation (par défaut k"y=1-sin ) [-]
Ry @ Coefficient a la rupture q¢/q, (par défaut R=0.9) [-]
Gtension . Résistance a la traction (par défaut Giension =0) [KN/mz]
Cincrement : Cf.modéle de Mohr-Coulomb (par défaut Ciycrement=0) [KN/mz]

La définition du module oedométrique tangent est donnée sur la figure 3.11 et celle de la

dilatance (éventuellement) sur la figure 3.12.

ok

'..
-1

Fig. 3.11 : définition du module oedométrique tangent.
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" dilatancy cut-off OFF

" dilatancy cut-off ON

\ maximum porosity reached

€1
Fig. 3.12 : Définition de I’angle de dilatance.

3.3.5 Modeéle pour sols « mous » (Soft Soil Model. S.S.M)

Ce modgele (en abrégé SSM) est un modele dérivé du Cam-Clay. Historiquement le mod¢le
Cam Clay a été développé a Cambridge dans les années 60 par Roscoe, Schoffield et al.. L’ idée
de base de ce modele est de prendre en compte 1’effet d’écrouissage que provoque sur les argile la
pression moyenne. Sous l’effet d’une pression moyenne, la teneur en eau diminue et ’argile
devient plus résistante. Il s’agit d’un modele élasto-plastique avec une surface de charge. Sous la
surface de charge, le matériau reste élastique, tandis que si le point représentatif de 1’état de
contrainte effectif atteint non réversible. Une surface de plasticité, associée, limite I’espace entre

les états admissibles et non admissibles.
a) Les parametres de compressibilité :

Les deux parametres Cc et Cs décrivent le comportement oedométrique ou isotrope observeé
dans des essais de laboratoires : ce seront les deux parameétres de base réglant la position des lignes
de consolidation vierge ou des lignes de gonflement. L’axe des contraintes est tracé en logarithme
naturel, ce qui conduit a modifier la définition de Cc et Cs en A et K. dans ce cas, I’axe des
ordonnées est 1’indice des vides. Il peut étre judicieux de remplacer I’indice des vides par la

déformation volumique (identique a la déformation axiale dans 1’essai oedométrique).

On utilise alors A*et k*. Dans ce cas, ’indice des vides, variable, apparait dans les
expressions du tableau 3.1. Il peut dans la majorité des cas €tre pris constant, et égal a la valeur

initiale.

Les relations avec les paramétres du modele de cam-Clay sont indiquées tableau 3.1 :
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* /1 *
Relation avec 1’indice des vides 1y A2 =— 2) x = K
I+e l+e
Relation avec les paramétres 3) A= e @) &~ l1-vy 3
« Hollondais » C, l-v, C,
Relation avec les indices de (5) 1= C. (6) < ~13 1-vy C
compressibilités et de gonflement 23(1+e) Tl-v, 1+e

Tableau 3.1 : Valeurs des parametres de compressibilité et de gonflement A et k.

La figure ci-dessous résume les différentes définitions des paramétres.

&y

'

Lnp

Fig. 3.13 : Différentes représentations lors d’un essai oedométrique.

En pratique, il suffit de tracer la déformation axial en fonction du logarithme naturel de la

contrainte axiale.
b) Lacohésion

Une cohésion effective peut €tre introduite dans le SSM. Elle peut étre nulle.
c) Parameétre de frottement

On rentre directement les valeurs de cohésion et d’angle de frottement.
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d) Parameétre de dilatance

Il est calculé automatiquement a partir de 1’angle de dilatance : normalement, dans les sols

mous celui-ci est faible et la valeur nulle est proposée par défaut.
e) Parameétre de contrainte K,

Le paramétre M est calculé a partir de Ky par la formule ci-dessous :

NS (142 KoY (142 KoV (1-2 va) A*/k*-(1- KoV (1 vr)
M=3.0-2.8 Ko"°
Ceci permet de définir la forme de la surface d’écrouissage dans le plan p-q.
f)  Coefficient de poisson

Dans les modele Cam-clay et dérivés (dont le SSM), le coefficient de poisson est un
parametre ¢élastique important. Dans une charge-décharge oedometrique, c’est ce parametre qui

fait que les contraintes horizontales diminuent moins vite que les contraintes verticales.

Ce n’est donc pas le coefficient de Poisson qui pourrait étre relié a une valeur de Ko mais une

valeur plus faible, typiquement 0,1 ou 0,2.

Vur AGXX

I- vy Aoy
Dans Plaxis la valeur par défaut de v, est de 0,15.

g) Remarques

Le SSM n’est pas valable pour des interfaces : il est nécessaire d’utiliser un modéle de Mohr-

Coulomb.

Le SSM ne permet pas des analyses de stabilité par réduction de ¢ et ®.
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h)  Prise en compte de la surconsolidation

Plaxis calcule la pression de préconsolidation p. a partir des données. Si un matériau est
surconsolidé, il est possible de prendre en compte le degré de surconsolidation (OCR) ou le poids

des terres de préconsolidation (POP)(Pre Overburden Pressure).
i) Résumé

Les parametres nécessaires au SSM sont les suinants :

A* ¢ Indice de compression [-]
k* : Indice de gonflement [-]
C : Cohésion [KN/m? ]
¢ :  Angle de frottement [°]
v :  Angle de dilatance [°]

Par défaut, les paramétres avances sont :

vur : coefficient de poisson en charge décharge [-]
Ko™ paramétre de contrainte [-]
M :parametre lié a KoN¢ [-]
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failure surface

T

-0 2
Fig. 3.14 : Surface de rupture pour un soft soil model SSM.
3.3.6 Modéle pour sols « mous» avec effet du temps ( Soft Soil Creep

Model.S.S.C.M).

Le SSM permet de prendre en compte 1’écrouissage des argiles molles mais pas la
consolidation secondaire : celle-ci se traduit par une évolution de la déformation axiale dans un
essai oedométrique en fonction du temps, aprés la fin de la consolidation primaire. Cette
déformation évolue en fonction du logarithme du temps ( au moins pour les échelles de temps
observables). Elle est caractérisée par le paramétre Coa.Elle génere ce qui est appelé la quasi-

préconsolidation dans des sols déposés depuis longtemps.

La figure 3.15 résume ce phénomeéne. Ces déformations secondaires se rencontrent dans les

tassements différés, notamment sur sols argileux mous.
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Int -1/¢

te
& \ te 1

T 1

-€ t’=t- t,

Te t’ t

a) (b)

Fig. 3.15 : Effet du temps sur les essais oedometriques.

Le soft soil creep model élargit ces résultats dans le plan p-q en introduisant des surfaces de

charges qui « s’appuient » sur I’évolution observée en consolidation secondaire sur 1’axe isotrope.

deviatoric stress q =0, -0z

p= Pe

isotropic stress p = -(g, + O+ 03)/3

Fig. 3.16 : Diagramme de p* dans le plan p,qg.

Avec les définitions suivantes des parameétres :

6sindcv
M:
3-sindcv
12K 3(1- KNO)?
Peg=C i’ [ +

3 M? (142 KoV)

Les paramétres du SSCM :

Le parametre de fluage est p* défini par :
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Cay
M:
2.3(1+e)

Parameétre du modele de Mohr-Coulomb :

C: cohésion [KN/m?]
®:  angle de frottement [°]
¥ :  angle de dilatance [°]

Parameétre de consolidation :

k*:  indice de gonflement [-]
A*:  indice de compression [-]
u*:  indice de fluage [-]

Les parametre avances :

Vi @ coefficient de poisson en charge-décharge (par défaut 0,15) [-]

Ko™ 6’ /6" yy coefficient des terres au repos pour un sol normalement
consolidé [-]

M : pente de la ligne de 1'état critique [-]

3.3.7 Conclusion

Ce rapide tour d’horizon des différents modeles utilisés dans PLAXIS montre qu’il s’agit de
modéles suffisamment simples pour qu’il soit possible d’en déterminer les paramétres avec une
¢tude géotechnique classique ou avec des corrélations. Il n’y a dans ces modeles aucun parameétre
de calage ou sans signification physique comme on en rencontre souvent dans des modeles
sophistiqués. Souvent la détermination des parameétres nécessite des techniques d’optimisation.

Ces mode¢les appartiennent au domaine de recherche.

L’utilisateur doit se concentrer sur deux choix : I'un est inhérent a la géotechnique en

général, I’autre concerne la simulation numérique.

La détermination des paramétres géotechniques a entrer dans plaxis n’est pas différente d’un
choix de parameétre de calcul « manuel » pour un calcul de tassement ou de stabilité : a partir
d’essais, il est indispensable d’arriver a ce que 1’on pourrait appeler un modele géotechnique de

terrain. Certains des parametres sont différents dans leurs expression, mais toujours reliés a des
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parametres géotechniques classiques. Le paramétre le moins « courant » est vraisemblablement

I’angle de dilatance.

Le choix du modéle de comportement dépend en fait du probléme posé: souténement,
tassement de remblai, fondation sur sol en pente, tunnel : quel modéele de comportement utiliser
pour quel probléme géotechnique ? la question n’est pas simple car il n’existe pas de modele

« universel »...
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CHAPITRE 4 : Etablissement d'un modele de référence pour le
metro d'Alger

4.1 Introduction

Cette section de calcul a été choisie dans le trongcon Hamma/Jardin d’Essai,vers le PK5.100-

5.200. Cette section se trouve entiérement dans les marnes compactes.

4.2 Hypothéses geometriques et géotchniques

4.2.1 Coupe géotechnique et géométrie de I’ouvrage T

La coupe géotechnique retenue pourle calcul et décrite comme suit :

- de 0 a 6 m de profondeur : terrains quaternaires ;
- de 6,5a 11,5 m de profondeur : Molasse sableuse ;

- anpartir de 11,5 m de profondeur : Marnes.

Le toit de la nappe est pris en position normale a 9 m de profondeur.

La définition géométrique retenue pour l'ouvrage est présentée sur la figure 4.1. L'ouverture
intérieure est de 8,82 m sur une hauteur de 7,54 m l'ouvrage est composé d'un souténement en
béton projeté B25, de 15 cm d'épaiseeur en radier et de 20 cm en volte et piédroits ou il associé a
des cintres HEB120 espacés de 1,5 m ,et d'un revétement définitif en béton B35 de 40 cm

d'épaisseur en voite a 60 cm d'épaisseur en radier.
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0,00

Quaternaire
-6.00

Molasse
-11.50

Marnes
-15.00

\

_/

7.54

8.82

Nappe phréatique

Fig. 4.1 : Coupe retenue pour le calcul.

4.2.2 Caractéristiques géotechniques des matériaux

Les caractéristiques géotechniques prises en pour les différentes couches sont présentées

dans les tableaux 4.1 et 4.2.

Court terme Long terme
Yd Y E() EOO A% Ko Cu Qu C (p’
Formations (kPa)
(kN/m?) |(kN/m*) | (Mpa)| (Mpa) (kPa) ©) ©)
Quaternaire 19 22 120 100 0.25 0.54 30 27.5 10 27.5
Molasse 17 20.5 120 100 0.25 0.46 5 32.5 0 32.5
Marnes 22 24 500 350 0.30 0.50 | 250 30.0 150 30.0

Tableau 4.1 : Caractéristiques géotechniques du sol.
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Formations kn ky R;
Rigidité
(m/jour) |(m/jour) |des
interfaces
Quaternaire 12,96 12,96 1
Molasse 4,32 4,32 1
Marnes 8,6.107 | 8,6.107° 1

Tableau 4.2: Perméabilités du sol et rigidité des interfaces.

4.2.3 Caractéristiques mécaniques des souténements , revétements et de la

superstructure

Les caratéristiques mécaniques retenues pour les béton des souténements et revétements sont

les suivants :

Souténement provisoire en béton projeté (béton B25) :

- poids volumique : v=24 kN/m’
- module d’Young : Eo= E.= 10 000 MPa
- coefficient de poisson : v=0,2

Revétement définitif (béton B35) :

- poids volumique : y=25kN/m’

- module d’Young a court terme : Eo =24 000 Mpa
- module d’Young a long terme : E.=12 000 MPa
- coefficient de poisson : v=0,2

La partie matériau composite (cintres +béton projeté) du souténement provisoire a été traitée
en matériau homogénéisé.Les caractéristiques ( épaisseur e.q et module Eq ) de ce matériau ont été

de sorte que :

ou A; et I; sont respectivement les sections et les inerties au métre lin¢aire de chacun des

¢léments du matériau composite .

nous obtenons les caractéristiques récapitulées dans le tableau 4.3.
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Souténement Revétement définitif Superstructure
Rigidité provisoire
Court Long Court Long Court Long
terme terme terme terme terme terme
Rigidité normale
EA (kN /m) 2,45.10° | 2.45.10° | 1,2.10 6.10° 5.10° 5.10°
Rigiditéde flexion
EI (KN.m*/m) 7,82.10° | 7,82.10° | 2,5.10° | 1,25.10° | 2,6.10* | 2.6.10°

Tableau 4.3 : Caractéristiques mécaniques des soutenements, des revétements et de la
superstructure

4.3 Calcul d’interaction

En vue de déterminer ’influence du creusement sur les structures en surface on a integré
une supertructure de type R+6 centrée a I’aplomb de la clé de voiite compte tenu de la symétrie du
probléme suivant un axe vertical ,ce mod¢le est limité a un demi éspace . Il présente une extension
latérale de 80m depuis 1’axe de I"ouvrage et descend verticalement jusqu'a 65mau dessous de la

surface du sol. Le mod¢le de référence comporte :

- 1389 éléments triangulaires a six nceuds ;
2898 nceuds ;

4047 points de contrainte.

La loi retenue pour le contact entre le souténement provisoire et terrain est de 1’adhérence
parfaite, selon I’éprit méme de la méthode de creusement NATM. Les calculs ont été menés en
¢lasto-plasticité en retenant une loi de comportement ¢élastique linéaire pour le soutenement et le
revétement et une loi élasto-plastique avec un critére de rupture de Mohr-Coulomb pour les

différents terrains
Les conditions aux limites du modéle sont les suivantes :

- déplacement horizontal nul suivant les limite latérales du mode¢le ;

- déplacement vertical nul suivantla base du mode¢le.
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4.4

1ot
6=

¢ = =

Fig. 4.2 : Modele utilisé pour la simulation du métro d'Alger.

Phasage de calcul

Phase 0 : Initialiation des contraintes ( contraintes geostatiques );

Phase 1 : Creusement du tunnel avec un déconfinement ; ( 2M stage =0,4 ) ;

Phase 2: Installation du souténement provisoire , le déconfinement passe de B; a PB»
(2 Mstage=0.,6) ;

Phase 3 : Fin du déconfinement (> Mstage=1) ;

Phase 4 : Prise en compte des caractéristiques a long terme des terrains ;

Phase 5 : Installation du revétement définitif avec les caractéristiques a long terme des
terrains

Phase 6 : Prise en compte des caratéristiques a long terme du revétement ;

Phase 7 : Construction de la superstructure sur terrain viérge ,cette phase commence a
partir de la phase initiale (phase 0 )

Phase 8: On répéte ’opération de la phasel avec la superstructure (on remet les
déplacements a zéro ) ;

Phase 9 : On répete 1’opération de la phase2 avec la superstructure ;
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- Phase 10 : On répéte 1’opération de la phase3 avec la superstructure ;
- Phase 11 : On répéte 1I’opération de la phase4 avec la superstructure ;
- Phase 12 : On répéte 1’opération de la phase5 avec la superstructure ;

- Phase 13 : On répéte 1’opération de la phase6avec la superstructure .

n
T T T P e -

Fig. 4.3 :Génération du maillage.

4.5 - Résultats obtenus pour le modele de référence (voir annexe A)
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Fig 4.6 : Contraintes effectives - phase initiale-
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Fig .4.7 :Pressions interstitielles —phase initiale-.
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CHAPITRE 5: Etude paramétrique

Le modéle de référence a été pris comme base pour cette étude paramétrique,elle congerne

en premiére étape, l'influence de:

- Lamodélisation (maillage)et des paramétres geotechniques(®,E,v);
- L'effet du rabattement de la nappe phréatique;

- L'effet de I'écoulement.

Sur les tassements en surface et les déplacements verticaux au dessus de la clé de voute,les

courbes des figures 5.1 a 5.12 illustrent cette influence.

En deuxiéme ¢tape, l'effet de ces méme paramétres sur les efforts internes et les
déplacements dans le revétement et la superstructure dans un calcul d'interaction, les résultats sont

récapitulés dans les tableaux 5.1 a 5.11 qui montrent bien cette influence.

Enfin une étude comparative qui met en relief l'effet des différents paramétres par rapport au

modele de référence a 6 noeuds tableaux 5.12 a 5.15.
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Tassement en surface (m)

5.1- Influence du coefficient de poisson v

Fig.5.1:Tassement en surface
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5.2-Influence du module d'Young E

Fig.5.3:Tassement en surface
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Tassement en surface (m)

5.3-Influence de I'angle de frottement ¢

Fig.5.5:Tassement en surface
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Tassement en surface (m)

Profondeur (m)

5.4-Influence du rabattement de la nappe

Fig.5.7:Tassement en surface
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Déplacement vertical (m)

5.5-Influence de I'écoulement

Fig.5.9:Tassement en surface
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Déplaement vertical (m)

5.6-Influence du maillage

Fig.5.11:Tassement en surface
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Tableau.5.12 : Influence des paramétres geotechniques sur le revétement du tunnel
(étude comparative avec le modéle de référence).

I5n | E+25% | E-25% | v+0,1 | v—0.1 | @+5° ¢-5° | Nappe | Nappe | Ecoulement
+5m -Sm

Uy - - - - - - - - - -

Uy - -16% | +30% | +1% | +2% | +7% 9% | -15% | +15% +50%
N -1% -8% +4% -5% -3% -4% 3% | -11% | +12% +29%
T - -19% | +17% | -13% | -5% | -10% | +15% | -10% | +11% +31%
M +2% | -20% | +32% | -13% | -1% 5% | +24% | -10% | +10% +23%

Tableau .5.13 : Influence de la construction du tunnel sur la superstructure ( étude
comparative entre la phase7 et la phasel3)

6n I5n | E+25% | E-25% | v+0,1 | v-0.1 @+5° ¢-5° | Nappe+ | Nappe- | Ecoule-
Sm Sm ment
Ux | +1% | +85% | +82% | +78% | +93% | +81% | +73% | +72% | +67% | +75% | +75%
Uy | +21% | ¥27% | +23% | +23 | +20% | +27% | +26% | +18% | +21% | +24% | +22%
N - +1% | +1% - -1% - - - - - +1%
T - +1% | +1% | 4% | 3% | 4% | -1% | +1% | -1% | +1% -
M | 2% | +13% | +13% | -4% | +6% | -1% | +1% | +2% | +2% | +3% -
Tableau.5.14 : Influence de la phase de creusement sur la superstructure ( étude
comparative entre la phase7 et la phase8 ).
6n I5n | E+25% | E-25% | v+0,1 | v-0.1 @+5° ¢@-5° | Nappe+ | Nappe- | Ecoule-
Sm Sm ment
Uy - +21% - +23% | +24% | +16% | +18% | +21% | +18% | +29% | +20%
Uy | 9% | +9% | 8% | +8% | +10% | +8% | +9% | +9% | +8% | +10% | +9%
N 1% | -1% | -1% | -1% | -1% | -1% | -1% - -1% | -1% -
T +3% | 3% | 2% | +3% | 3% | +3% | +3% | 2% | +2% | +3% | +3%
M | 3% | +1% | ¥3% | 3% | 3% | 3% | 3% | 3% | 2% | +3% | +3%
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Tableau.5.15 : Influence des parametres géotechniques sur le tassement en surface

(étude comparative avec le modéle de référence).

Le parametre

Tassement en
surface (mm)

Variation en (%)

6n 2,405 -
15n 2,488 +3
E+25% 1,935 -20
E-25% 3,111 +29
v+0,1 2,208 -8
v—-0,1 2,467 +3
Q+5° 2,506 +4
@—5° 2,201 -8
Nappe+5m 1,961 -18
Nappe-5m 2,807 +17
Ecoulement 4,889 +103

NB : Le signe (+) indique une augmentation, le signe (-) une diminution.
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Synthese générale des calculs

Cette étude nous a éclairé sur les points suivants :

Les déplacements horizontaux sont minimes.

On remarque que la variation du module d'Young affectent les déplacements dans le
revétement et une nette variation des efforts internes, les effets de 1'écoulement et le
rabattement de la nappe engendrent des déplacements et des efforts importants.
L'influence des différents parametres est négligeable sur les efforts internes de la
superstructure, par contre la variation des déplacements verticaux est trés significative,
elle est de 'ordre de 20 & 27% .

L'étude comparative qui a été faites au terme de la phase de creusement, montre qu'une
grande partie des déplacements s'est produite pendant cette phase. On a constaté la
monotonie de la variation des efforts internes dans la superstructure.

Les résultats de 1'étude paramétrique sur les tassements en surface montrent bien
l'incidence du module d'Young, du rabattement de la nappe et de I'écoulement. Ce
dernier montre un accroissement supérieur a 100% .

Le modele de calcul adopté et la nature du terrain encaissant a été favorable pour le

comportement de la superstructure.

Conclusion générale

e On a établit un modéle de calcul pour un projet réel, il n'est pas la solution idéale
mais une approche raisonnable.

e On a fait varier plusieurs parametres géotechniques et de modélisation et étudier leur
influence.

o L'¢tude parameétrique a mis en relief l'influence importante de trois parameétres a
savoir le module d'Young, le rabattement de la nappe et I'écoulement sur les
tassements en surface.

e On aurait pu faire varier d'autres parametres, propriétés d'interfaces, la rigidité de
revétement, la rigidité de la superstructure ainsi que la combinaison de plusieurs
paramétres a la fois et voir leur influence.

o L'utilisation des lois de comportement avancées.

e L'¢tude parameétrique est trés précieuse,elle peut compenser les aléas des

investigations geotechniques du terrain.
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o Cette étude n'a pas montré l'influence du creusement sur la superstructure, il serait
nécessaire d'étudier l'influence de l'avancement du front de taille sur un modéle

tridimensionnel.
Recommandations

A partir de ses constatations nous recommandons ce qui suit :

» Les études paramétriques sont trés bénéfiques pour les terrains qui
présentent des variations dans les caractéristiques mécaniques le long de
'axe de I'ouvrage ou en profondeur.

» Elles permettent d'abaisser le colt de la prospection géotechnique du
terrain pour les ouvrages souterrains.

» Les résultats auraient pu étre plus intéressants si cette étude a été faite sur
un modele en 3D ( non disponible dans le code PLAXIS ).

» 1l est nécessaire d'effectuer des auscultations pendant les travaux dans des
galeries de reconnaissance. Ce ci permettra de tester et valider des modeles

de calculs.
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ANNEXE A

Fig. 4.8 :Déplacements totaux au terme de la -phase 6-.
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Fig. 4.9 :Déplacements verticaux au terme de la- phase 6-.
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Fig. 4.10 :Déplacements horizontaux au terme de la- phase6-.

Fig. 4.11: Contraintes tangentielles relatives au terme de la —phase6-.
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Fig. 4.12 : Contraintes effectives au terme de la- phase6-.
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Fig .4.13 : Déplacements totaux au terme de la- phase13-.
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Fig. 4.14 : Déplacements verticaux au terme de la phase

Fig .4.15 : Déplacements horizontaux au terme de la- phase13-.
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Fig.4.16 : Contraintes tangentielles relatives au terme de la-phasel3-.
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Fig.4.17: Points plastiques au terme de la- phasel3-.
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Fig. 4.18: Déplacements totaux dans le revétement au terme de la- phase6-.

Fig. 4.19 : Déplacements verticaux dan le revétement au terme de la- phase6-.
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Fig. 4.20 : Déplacements horizontaux dans le revétement au terme de la- phase 6-.

Fig .4.21: Effort normal dans le revétement au terme de la- phase 6-.
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Fig. 4.22: Effort tranchant dans le revétement au terme de la- phase 6-.

)

Fig. 4.23: Moment fléchissant dans le revétement au terme de la- phase6-.
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Fig. 4.24 : Contraintes normales sur I'interface sol-revétement au terme de la —phase6-.

Fig. 4.25 : Contraintes tangentielles sur I'interface sol-revétement au terme de la —phase6-
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Résumé: En site urbain, le creusement des tunnels a faible profondeur peut induire des
mouvements de terrain qui sont susceptibles de provoquer des déformations et dans des cas
extrémes des dégats importants aux structures en surface. Ce mémoire traite une analyse
numérique, avec paramétrage géotechnique, de l'effet du creusement d'un tunnel a faible
profondeur sur une structure a étage multiple centrée au dessus de 1'axe d'un tunnel. L'étude
est effectuée a l'aide du code de calcul Plaxis 7.2 qui est basé sur la méthode des ¢éléments
finis en déformation plane. L'analyse s'applique a un cas réel en l'occurrence le métro d'Alger,
l'excavation a été realisée selon la NMA ( Nouvelle Méthode Autrichienne ) en tenant compte
du déconfinement. Les resultats sont présentés en terme de déplacements et efforts internes et
ont mis en évidence une influence manifeste de I'écoulement, et a un degré moindre le
rabattement de la nappe et le module d"Young.

Mots clé: Tunnel, Plaxis, Méthode des éléments finis, NMA, Ecoulement, Rabattement de la

nappe, Module d'Young, Déformation plane.
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