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Résume :

L’étude de 1’équilibre et la stabilité du tunnel suscite un intérét important. Les mouvements
qui sont susceptibles de se produire au niveau du front et en surface a permis d’introduire des
méthodes de réalisation et de renforcement récentes afin que nous puissions les contréler. Ce
travail de mémoire a pour but d’étudier la stabilité d’une section du tunnel T4 de 1’autoroute
Est-Ouest.

Un code de calcul tridimensionnel a été utilisé pour mieux visualiser les mouvements au
niveau du front et faire aussi une excavation par étape. La modélisation consiste a comparer
entre deux méthodes de réalisation ou de renforcement (la nouvelle méthode autrichienne
NATM et I’analyse des déformations contrélées dans les roches et dans les sols ADECO-RS),
des approches simplifiées ont été envisagées pour renforcer le front dont (1’augmentation de la
cohésion et la pression appliquée au front). Elles consistent & remplacer la structure
hétérogéne (sol et boulons) par un milieu homogene équivalent. Les résultats obtenus
montrent que la méthode ADECO.RS a une efficacité potentielle par rapport a la méthode
NATM.

Mot clé : Tunnel, Boulonnage, Front de taille, Méthode ADECO.RS, Méthode NATM,
Renforcement, Modélisation numérique.

Abstract:

The study of equilibrium and stability of the tunnel arouse an important interest. Movements
that are likely to occur at the front surface and allowed to introduce methods of construction
and building recently so they can control them. This thesis aims to study the stability of a
tunnel section of the T4 East-West highway.

A three-dimensional computer code was used to better visualize the movements in the
forehead and make an excavation in stages. Modeling is to compare two methods of
construction or building (the new Austrian NATM method and analysis of controlled
deformation in rocks and soils ADECO-RS), simplified approaches have been proposed to
strengthen the front. They include replacing the heterogeneous structure (soil and bolts) in a
homogeneous medium whose equivalent (increased cohesion and pressure applied to the
forehead). The results obtained with ADECO.RS shows that the method has potential efficacy
compared with the NATM method.

Keywords: Tunnel, Bolting, Tunnel face, ADECO.RS method, NATM method,
Reinforcement, Numerical simulation.
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L’aire de la section du cintre.

Largeur de la galerie.

La cohésion initiale du terrain.

L'indice de gonflement.

Diametre du tunnel.

La distance non soutenue.

Diametre du boulon.

La dimension équivalente de I'excavation.

Module élastique moyen du massif.

Module de déformabilité de la roche intacte.

Module tangent initial.

Le module d’Young de I’acier.
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Le module d’Young du matériau constituant la tige du boulon.

Le module d’Young du renforcement.

Module sécant dans un essai triaxial qui caractérisant le cisaillement.
Module tangent dans un essai cedométrique qui controle le comportement
volumique.

Le module de déchargement-rechargement.

Rigidité flexionnelle et normale.

Rigidité normale.

Fonction de charge.

Le module de cisaillement.

Le coefficient de pression des terres au repos.

Facteur dépendant de 1’état des contraintes dans le massif, de sa nature et de sa
configuration.

La raideur normale des joints.

Module de rigidité normale du soutenement.

Module de rigidité flexionnelle du souténement.

Le module de compressibilité volumique.

Parametre d’écrouissage.

Hauteur de la couverture du sol.

Hauteur de la surcharge de terrain uniformément répartie suivant I’horizontale.
Hauteur de la galerie.

Abscisse au point d’inflexion de la cuvette.

Le moment d’inertie du profilé.
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La force axiale de boulons.

Qui contr6le la dépendance contrainte/rigidité selon une fonction de puissance.
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Pression de renforcement appliquée au front de taille.

Rayon de I’excavation.
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La traction admissible du boulon.

Champ de déplacements.

Perte de volume.
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La résistance au cisaillement.

La résistance en compression uniaxiale.
Taux de déconfinement.

Contrainte principale majeure.
Contrainte principale mineure.
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La contrainte initiale.
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Le déplacement radial du soutenement.
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Le coefficient de Poisson de sol.
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Indice de compression modifié.

Indice du fluage modifié.
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Introduction géneérale :

La réalisation d'ouvrages souterrains a connu un essor important dans les derniéres décennies.
La densification des agglomérations urbains et I’embouteillage conduit a une demande
croissante de construire des ouvrages (aussi bien routiers que ferroviaires).

L’un des problémes majeurs lié a ces ouvrages est constitué par les mouvements du sol induits
par les travaux surtout a faible profondeur. Ce probléme est d’autant plus important en
présence des formations géologiques trés mediocres telles que les schistes et I’argilite
fortement altéree, le tassement dans ce cas se développe au cours de temps, parfois pendant de
longues peériodes apres la fin des travaux.

L’ingénieur est donc confront¢ a deux problémes ; préserver la stabilit¢ de 1’ouvrage et
contréler les déformations du massif. Ainsi, diverses techniques peuvent étre associées telles
que I’utilisation de la votte parapluie (la méthode NATM) ou le renforcement du front de
taille par boulonnage (la méthode ADECO.RS), afin de maintenir le front de s’écrouler et
minimiser les tassements en surface. Le renforcement du front consiste a mettre en place en
avant du front des boulons en fibre de verre scellés au terrain par du coulis de ciment ou des
résines.

Ce travail de these a pour but d’étudier numériquement la stabilité d’une section de tunnel T4
de I’autoroute est-ouest en utilisant un code tridimensionnel.

Le présent mémoire est composé de six chapitres :

B | e premier est consacré aux aspects généraux sur les constructions souterraines, aux
reconnaissances et aux différentes techniques de creusement ainsi que les conditions dans
lesquelles ces méthodes sont applicables. Ensuite on s’intéresse aux mouvements de sol
induits par le creusement du tunnel et les différents types de souténement et revétement
nécessaires pour tout projet de réalisation d'ouvrage souterrain.

m Le second chapitre présente les classifications des massifs rocheux et les différentes
méthodes de dimensionnement des tunnels (empiriques, analytiques et numériques).

B | e troisiéme chapitre est consacré aux problemes de stabilités et de renforcement du front
de taille et les différentes approches utilisées (en stabilité, en déformation et numérique).

B Le quatrieme chapitre présente une description genérale du tunnel T4, ces différentes
techniques de réalisations et de renforcement et les paramétres d’auscultation requis pour
suivre la stabilité du tunnel a court et a long terme.

m |e cinquieme chapitre est consacreé a la description des lois de comportement de sol, et une
bréve présentation de 1’outil numérique Plaxis 3D Tunnel que nous avons utilisé pour la
simulation tridimensionnelle.

B | e sixieme chapitre présente la modélisation numérique d’une section de tunnel T4 en
utilisant deux méthodes de renforcement (comparaison entre les deux).



Chapitre Ne I Construction des tunnels

1.1. Introduction :

Pour tout projet de tunnel, les responsables du projet suivent des étapes incontournables.
Evidemment, les projets de tunnels peuvent étre différents par leurs profondeurs, leurs
géomeétries, la nature du terrain, la méthode d'excavation,.... Mais, comme le précise Lunardi
(2008), la connaissance du milieu dans lequel on opere, de I'action du creusement et de la
réaction du massif suite a I'excavation et le choix de techniques de creusement ainsi que des
conditions dans lesquelles ces méthodes sont applicables et les différentes modes de
souténement et revétement sont nécessaires pour tout projet de réalisation d'ouvrage
souterrain.

1.2. Etape d'investigation et de caractérisation :

A cause des conséquences potentiellement risquées en cas de rupture ou d'éboulement d'un
tunnel pendant ou aprés son excavation, qui peuvent étre dues & une mauvaise connaissance
des terrains, il est indispensable d'effectuer une reconnaissance géologique et géotechnique du
site hote de l'ouvrage. Suivant la nature du tunnel, cette phase d'investigation peut étre
poussée a la reconnaissance des batis ou autres ouvrages enterrés avoisinant le tunnel dans le
cas ou il est peu profond et situé en site urbain.

Une reconnaissance de tunnel bien conduite doit obéir aux regles suivantes

e Les géologues et les géotechniciens chargés de I'étude doivent avoir I'expérience des
travaux souterrains et, une bonne connaissance de la géologie et de I'nydrogéologie de
la région étudiée ; cette regle conduit dans la plupart des cas a faire intervenir, sur un
méme projet, des géologues ayant une bonne connaissance de la géologie régionale et
des spécialistes de diverses disciplines : hydrogéologues, tectoniciens, géophysiciens,
mécaniciens des sols ou des roches.

e |Is doivent avoir connaissance de toutes les contraintes liées au projet : sujétions a
imposer au tracé, marges d'implantation des tétes, environnement, présence ou projet
de construction ou d'ouvrage a proximité.

e |Is doivent également étre en étroite relation avec les ingénieurs en charge du projet de
maniere a assurer une tres bonne adéquation entre les reconnaissances effectuées et les
besoins des ingénieurs pour la conception de l'ouvrage : géométrie, choix des
méthodes, dimensionnement du souténement et du revétement,...

e Des délais suffisants doivent €tre réservés par le maitre d'ccuvre a chaque phase de la
procédure, de maniére a ce que les reconnaissances nécessaires a chaque phase
puissent étre realisees en totalité. 1l faut souligner que, dans certains cas, ces délais
peuvent étre tres longs comme pour une galerie de reconnaissance.
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Il est nécessaire lors de la conception du tunnel, de délimiter les risques qui peuvent survenir
pour un tracé donné surtout dans le cas des tunnels traversant des massifs montagneux sous
forte couverture avec existence éventuelle d'eau et des failles géologiques. (Figure 1.1).

failles chaine de montagnes

géologiques \/‘\

Figure 1.1 : Coupe longitudinale du tracé d'un tunnel

Une fois le choix du tracé effectué, on doit encore essayer de déterminer les parametres qui
vont caractériser les sols traversés et trouver des éléments qui par leurs présences pourraient
poser des probléemes pendant la construction.

L’articulation de ces reconnaissances géologiques et géotechniques basé sur les essais in situ
et les essais de laboratoire qui sont bien adaptées pour donner des ordres de grandeur pour les
parametres des sols que pour révéler la présence d'élément génant.

On peut regrouper les essais in situ comme suit :

o Méthodes géophysiques : Présentée en quatre grandes familles (Electromagnétisme,
gravimétrie, radioactivité, et la méthode sismique).

o Sondages et diagraphies : Présentation des sondages et des diagraphies et de l'intérét
de ses essais.

o Essais d'eau : Dupuit, Lefranc, Lugeon, Nasberg et piézomeétres.

o [Essais par foncage : CPT, essai dilatométrique, essai pressiométrique, essai
scissométrique, SPT.

Ces méthodes complétent habituellement le levé géologique et I'étude du contexte géologique.
Elles donnent une idée générale de paramétres tels que 1’épaisseur des zones altérées, la
structure du massif, I’appréciation de la qualité du rocher en profondeur, la détermination et la
géométrie d’un accident.

Pour les essais de laboratoire on donne pour chaque essai, dans le tableau ci-dessous, le milieu
pour lequel il s'applique (sol et/ou roche) ainsi que le but de I'essai :

Essais de laboratoire S=sols; R = But de I'essai
roches
Analyse minéralogique SR Déterminer la composition minéralogique de la roche
Essai au bleu de méthyléne S Déterminer la nature minéralogique des particules
argileuses et leur influence sur le comportement
global du sol.
Essai brésilien R Déterminer la résistance a la traction o
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Essai d'abrasivité S,R Déterminer I'abrasivité pour prévoir l'usure et la
(Cerchar et LCPC) consommation d'outils d'excavation.
Essai de cisaillement a la S,R Déterminer la résistance au cisaillement t.
boite
Essai de compression simple S,R Déterminer la résistance a la compression simple o..
Essais de gonflement S Déterminer la pression de gonflement Sgy et I'indice de
gonflement Cq
Essai Franklin R Déterminer la résistance a la compression simple o,
Essai cedométrique S Déterminer le coefficient de pression des terres au
repos Ko
Essai triaxial S,R Déterminer la résistance au cisaillement 7.
Limites d'Atterberg S Déterminer I'aptitude de I'argile a étre plus ou moins
plastique.
Mesure de densité S,R Déterminer le poids volumique .

Tableau 1.1 : Essais de laboratoire appliqués aux sols et rochers.

Pour les essais de laboratoire, Les difficultés résultant d'une estimation des parametres,
nécessairement biaisée par l'effet d'échelle (entre massif et échantillon), conduisent a une
certaine précaution au moment d'introduire ces parametres dans un modeéle analytique ou
numérique de dimensionnement. En effet, I'ingénieur fait varier les différents parameétres
dimensionnant sur des intervalles recouvrant les marges d'erreurs possibles de mesure, puis en
déduit un état d'équilibre moyen du tunnel.

Dans certains cas d'études élaborées ou de chantiers délicats, des simulations réelles peuvent
étre conduites au laboratoire, nécessitant I'emploi de matériel sophistiqué telle la
centrifugeuse, notamment pour I'étude de la stabilité du front de taille ou des mécanismes
d'instabilité en paroi de tunnel Indraratna (1993). Ces techniques de simulation restent
néanmoins trés colteuses.

1.2.1. Usage des galeries de reconnaissance :

Une galerie de reconnaissance est une galerie de dimension réduite inférieure a la section de
I'ouvrage définitif dans laquelle elle s'inscrit. Elle permet d'évaluer au mieux les difficultés de
réalisation de I'ouvrage projete.

Figure 1.2 : Une galerie de reconnaissance.
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1.2.2. Objectifs des galeries :

Les objectifs assignés a une galerie doivent donc étre bien précisés de facon a définir de
maniere optimale son implantation, ses dimensions et son mode d'exécution. Les objectifs
peuvent étre classés comme suit :

1). Contribution directe a la construction :

e Drainage des eaux d'infiltration.

e Traitement préalable des terrains depuis la galerie pilote.

e Franchissement d'accidents géologiques reconnus ou SUpPpOoses.

e Alésage successif pour des tunnels de grande section dans des terrains rocheux durs et
massifs.

2). Facilitation de I'exécution :

e réduction des sujétions des venues d'eau en pleine section.

e Ventilation des chantiers de terrassement mécanises ou a I'explosif.

e réduction des vibrations des tirs a I'explosif des abattages ultérieurs par création d'une
surface libre de dégagement. Des projets de tunnels peuvent étre réalisés ainsi a
proximité immediate de structures sensibles.

3). Information sur les terrains traversés :

e Reconnaissance geologique et géotechnique des terrains a l'avancement ou
préalablement a I'avancement permettant d'optimiser les méthodes de construction.
e Analyse du comportement du terrain en section réduite.

4). Amélioration des conditions de passation de marché des travaux :

o La galerie-pilote est alors réalisée préalablement en tant que galerie de reconnaissance.
La réduction des aléas sources de réclamation de la part de l'entreprise, ainsi que
I'accroissement des cadences d'avancement et la réduction des délais d'exécution sont
a prendre en compte pour juger de l'intérét d'une galerie pilote.

1.2.3. Section d'essai élargie :

Une section d'essai élargie est parfois jugée nécessaire dans la galerie de reconnaissance. Ses
dimensions seront celles, ou s'approcheront de celles du tunnel définitif.

On pourra y expérimenter les méthodes de soutenement et d'injection, et éventuellement les
procédés d'excavation (plan de tir, rendement d'une machine a forer a attaque ponctuelle,...).

Pour donner toute son efficacité a cette section d'essai, diverses mesures pourront étre
effectuées telles que mesures des pressions de terrain, mesures de convergence, mesures de
déformation a l'intérieur du massif (extensométres en forage), essais d'arrachement de
boulons.
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1.3. REALISATION :

1.3.1. Technique de creusement :

Apres la phase d'investigation et de caractérisation des parameétres in situ vient celle du choix
d'une meéthode d'excavation. Comme Duddeck et Erdmann (1985), tous les rédacteurs de
recommandations insistent sur I'importance de ce choix qui, du reste, revient au cas par cas a
I'appréciation et surtout a I'expérience des responsables du projet. La méthode d'excavation
retenue doit principalement garantir I'équilibre et la pérennité de lI'ouvrage pendant et apres
son exécution, de méme qu'elle doit satisfaire de rigoureux critéres d'économie de temps et de
moyens financiers. Il existe plusieurs méthodes d'excavation comme, par exemple, avec
explosif, avec une machine a attaque ponctuelle ou encore avec un tunnelier (TBM).

Donc le choix de la méthode de creusement est sans doute le point crucial du projet d'un point
de vue financier et planning.

1.3.2. Reconnaissances spécifiques a la mécanisation de |'excavation :

Dans le cadre des études préalables a un chantier mécanisé, les principales caractéristiques
définissant I'aptitude d'une roche a étre pénétrée et détruite par un outil sont :

1. La résistance intrinséque, c'est-a-dire, les caractéristiques mécaniques qui déterminent
I'énergie que la machine devra transmettre a I'outil pour remplir son role.

2. L’abrasivité qui conditionne 1'efficacité et le taux de remplacement des outils.

3. Les discontinuités qui jouent un réle important dans les pressions de rupture sous
I'action conjuguée des outils.

Quelques criteres complémentaires, déja examinés par ailleurs, sont également nécessaires
pour I'étude des caractéristiques des tunneliers, tels que:

e L’hydrogéologie et les venues d'eau prévisibles a proximité du front de taille.
e La hauteur de couverture et les contraintes naturelles.

C’est ainsi par exemple que dans le cas de terrains trés déformables sous forte couverture, les
risques de coincement de la jupe doivent étre étudiés et la réalisation d'une surcoupe par un
outil périphérigue  ne  suffit pas toujours a  éliminer ce  risque.

1.3.2.1. Moyens :

La comparaison avec des ouvrages analogues (dimensions et caractéristiques des terrains) doit
étre étudiée avec attention pour en tirer les enseignements nécessaires au choix de la machine
a forer.

Les essais de laboratoire les plus couramment utilisés sont rapportés ci-apres. Il faut noter que
les résultats de ces essais n‘auront de valeur représentative que s'ils concernent un nombre
suffisant d'échantillons et il est important que tous les résultats d'essais figurent dans le
dossier géotechnique, et non de simples moyennes.
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1.3.2.2. Essais de résistance:

Résistance a la compression simple: cet essai est couramment utilisé malgré tous ses défauts
(grande dispersion des résultats, influence du mode opératoire,...).

Résistance a la traction - essai brésilien: cet essai d'une grande simplicité et de faible
dispersion renseigne sur la résistance de la matrice, sans étre trop influencé par les
discontinuites.

Essai Franklin ou « Point Load test» : cet essai simple et économique peut étre réalisé en
grand nombre et directement sur le chantier des reconnaissances. Les résultats sont obtenus
sous la forme d'un indice de résistance Is. Il existe une corrélation directe entre Is et la
résistance en compression uniaxiale o..

Résistance a la fragmentation par chocs: I'essai Los Angeles permet de tester la fragilité et la
broyabilité de la roche; I'essai de « fragmentation dynamique» du LCPC peut le remplacer.

Autres essais: I'AFTES (Association Francaise des Tunnel et de I’Espace Souterrain) propose
l'utilisation du test de dureté du CERCHAR, de l'essai de déformabilité de Toulouse et de
I'essai de ténacité de Toulouse.

1.3.2.3. Essais d'abrasivité :

L'abrasivité d'une roche dépend de la nature des minéraux qui la constituent (en particulier de
la teneur en quartz), aussi l'analyse minéralogique donne-t-elle des renseignements
importants.

L'abrasivité peut étre quantifiée par des essais spéecifiques:

e Essai d'abrasivité du LCPC a utiliser de préférence pour le choix des molettes.
e Le test d'abrasivitt CERCHAR a utiliser de préférence pour le choix des pics.

1.3.2.4. Détermination des discontinuités :

L'indice de discontinuité Ic est souvent utilisé pour déterminer la micro-fissuration d'une
roche.

Ic = 100.Vl/,.

V1 : vitesse de propagation des ondes longitudinales mesurées sur carotte.
V™1 : vitesse de propagation théorique de la roche compacte.

Plus Ic est faible et plus la roche est affectée par des discontinuités qui favorisent le travail
des outils.
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1.4, Méthode de creusement :

1.41. La méthode d’excavation par section (séquentielle) :

La multiplication des phases a pour but de sécuriser les travaux par le fait qu'a la fin de
chaque phase, le massif traité autour de l'excavation converge et s‘auto-équilibre tout en
réduisant les contraintes appliquées sur le souténement. Cette faculté du terrain a s'auto-
supporter a, semble-t-il, été exploitée pour la premiére fois par des ingénieurs et chercheurs
autrichiens dont Rabcewicz (1965) dans le but de concevoir une nouvelle approche pour
I'excavation des ouvrages souterrains. Leurs études ont débouché sur la conception de la
Nouvelle Méthode Autrichienne pour I'excavation des tunnels (NATM : New Austrian
Tunnelling Method). Une définition officielle de la NATM a été publiée en 1980 par le
Comité National Autrichien pour la Construction des Cavités, membre de I'AITES
(Association Internationale de Travaux En Souterrain) : ""La nouvelle méthode autrichienne de
construction de tunnels suit une conception qui utilise le terrain autour de la cavité (sol ou
roche) comme élément de support par activation d'un anneau de terrain portant. "

L'excavation pour NATM peut se faire suivant différents modes d'attaque, en fonction de la
qualité du terrain rencontré :

* Le creusement a pleine section : est bien adapté aux terrains homogeénes, ne nécessitant pas
I'utilisation d'un autre soutenement que le boulonnage et le béton projeté.

* Le creusement en demi-section : est par contre nécessaire quand un soutenement plus
important est requis, par cintres et/ou blindage.

* Le creusement en section divisee : est choisi quand les caractéristiques du terrain sont
insuffisantes pour assurer un souténement du front de taille dans une ouverture en pleine ou
demi- section.

1.4.1.A. Creusement a I’explosif :

L’abattage avec emploi d’explosifs a été pendant de nombreuses années la méthode la plus
utilisée pour I’excavation des tunnels dans les roches de dureté moyenne a élevée, a tel point
qu’elle est également connue comme la méthode conventionnelle d’excavation.
Il est généralement utilisé pour 1’exécution des tunnels situés dans les roches pour lesquelles
un abattage manuel (marteaux piqueurs, pelle hydraulique) ou un terrassement mécanique
n’est plus envisageable, du point de vue technique ou économique.

Une technique d’abattage s’effectue pour chaque volée d’avancement de maniere cyclique
selon les opeérations élémentaires suivantes (qui sont détaillees sur la figure 1.3):
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Figure 1.3 : Illustration du cycle classique de creusement a 1’explosif

Les vibrations produites par 1’usage d’explosifs lors de la construction d’un tunnel sont
susceptibles d’endommager celui-ci ou, plus souvent, la structure rocheuse dans le voisinage
de celui-ci. En effet, une partie de 1’énergie explosive utilisée pour fragmenter et abattre la
matrice rocheuse se propage et se dissipe dans 1’environnement du tunnel sous forme d’ondes
vibratoires qui s’amortissent avec la distance.

C’est pourquoi, afin d’évaluer ce phénomeéne et son incidence sur la réalisation des travaux, il
a procédé a une étude préalable des vibrations et, si besoin est, des procédures de contréles
sont préconisées.

Les risques étant directement liés a la proximité, I'expérience montre qu'il convient de faire un
inventaire dans une bande minimale de 200 métres autour de I'axe du projet. Au-dela de cette
distance, les amplitudes des vibrations sont genéralement trés faibles mais dans un contexte
géologique particulier (horizon de marnes faisant office de réflecteur par exemple) des
oscillations peuvent étre ressenties beaucoup plus loin (1 a 2 kilomeétres).

1.4.2. Creusement mécanisé:

A la fin du 19e siecle, I’emploi de 1’explosif dans les mines et les travaux souterrains a
marqué vraiment une étape décisive pour le développement de ces travaux, il est vrai que
I’une des préoccupations majeures des techniciens, aujourd'hui, est de s’affranchir des
inconvénients liés a 1’explosif qui sont essentiellement : I’ébranlement et la désorganisation
du terrain encaissant, les hors profils, les risques d’accidents spécifiques, les codts induits par
ces inconvénients, notamment en matiére de souténement et de revétement.

Mais le passage du creusement a 1’explosif au creusement mécanique s’est tres longtemps
heurté & un obstacle économique majeur a cause du codt relativement faible de 1’énergie
chimique contenue dans I’explosif par rapport a 1’énergie mécanique, dite noble. La
raréfaction des équipes de mineurs, personnel trés spécialisé, a accéléré 1’évolution, alors
qu’une meilleure connaissance théorique des conditions d’attaque du terrain par des outils
mécaniques et les progres dans la configuration des tétes d’abattage permettaient d’en élargir
le champ d’application a des gammes de terrains de plus en plus variées et d’en améliorer le
rendement.
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C’est en 1881 que la premiere machine de creusement mécanique d’un tunnel a été congue et
réalisée par le Colonel de Beaumont, lors des premiers travaux de reconnaissance en vue de
la construction du tunnel sous la Manche. Cette machine, mue a ’air comprimé et destinée a
étre utilisée dans un matériau a la fois tendre, cohérent et relativement homogene, a savoir la
craie bleue du Pas- de- Calais, a creusé avec succes 2,5 km de galerie de 2,14 m de diametre
en1882 et 1883.

% Bt SN . ¥ . b - i S
Figure 1.4 : Perforatrice Beaumont construite en 1882, Pour la tentative du percement du
tunnel sous la manche (extrait de lI'ouvrage AFTES 2000).

1.4.2.1. Creusement au tunnelier (Tunnel Boring Machine TBM) :

Ces machines se sont considérablement développées ces dernieres années et ont gagné en
vitesse d'avancement, en fiabilité, en capacité d'adaptation aux terrains et en augmentation de
diamétre d'excavation.

L’abattage est effectué a 1’aide d’une roue de coupe munie de molettes (roches) ou de pics
(sols). Dans le cas des sols, le creusement est réalisé a 1’aide d’un (bouclier), assurant la
protection des parois de 1’excavation entre le front de taille et la partie revétue de 1’ouvrage.
La stabilité du front de taille est alors assurée par diverses technigues.

Figure 1.5 : Tunnelier a bouclier.

Donc le systéeme du tunnelier est complété par I’application d’une pression au front de taille

\

et par I’injection d’un coulis de bourrage a ’arriére de la jupe destiné a remplir I’espace

10
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annuaire laissé entre le terrain excavé et le revétement. Il existe différents modes de
soutenement du front de taille, dans les massifs de faible résistance, I’avancement du tunnelier
est assuré par des vérins longitudinaux qui s’appuient sur le souténement déja installé en
général constitué de voussoirs en béton préfabriqués.

Sur le chantier, I’utilisation d’un bouclier est devenue trés courante mais dépend de plusieurs
criteres comme la nature des terrais, la proximité de la surface, le mode de souténement
utilise. A partir de ces critéres on distingue deux grandes catégories de boulier :

e Les boucliers ouverts, a front pressurisé ou non.
e Les boucliers fermés, a front pressurisé ou non.

1.4.2.2. Creusement a attaque ponctuelle :

Les machines a attaque ponctuelle sont en général montées sur un chassis automoteur a
chenilles (figure 1.6). 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 (type Paurat, Dosco, Demag ou
certaines Eickhoff), la fraise tourne autour d’un axe situé en prolongement du bras. Dans les
machines a attaque transversale (Alpine, Westfalia ou certaines Eickhoff), la fraise, appelée
aussi tambour, tourne autour d’un axe perpendiculaire au bras et attaque tangentiellement la
surface du front. 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. Dans le deuxiéme cas, le creusement se fait en principe toujours par fraisage
tangentiel a la surface cylindrique du « tambour ».

Convoyeur
d’évacuation

Chissis
automoteur sur

Tete d'atiaque chenilles

Transversale

Tablier de
ramassage et

“| de chargement

|

BN
i

Figure 1.6 : Machines a attaque ponctuelle
(Extrait de la brochure de Wirth)
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1.5. Les mouvements de sol dii au creusement d’un tunnel :

Lors de DI’excavation des tunnels, des perturbations vont déséquilibrer le comportement
interne du massif, créant des déformations et des déplacements du sol. Il en résulte des
tassements plus ou moins significatifs qui peuvent affecter la stabilité des constructions
voisines (batiments et ouvrages d’art). En site urbain ces désordres peuvent avoir des
conséquences humaines et économiques inacceptables.

L’importance de ces tassements est en relation étroite avec les conditions géologiques et
hydrologiques, la profondeur de I’ouvrage souterrain et la méthode de réalisation retenue.

1.5.1. Description générale des mouvements de sol :

L’origine des tassements est complexe et, comme le précise Leblais (1991) dans une
recommandation du groupe de travail Ne 16 de I’AFTES, la relation entre les tassements
générés en surface et la profondeur de 1’ouvrage n’est pas simple a déterminer.

Les mouvements de surface apparaissent en fait comme liés a une série de phénomeénes
concomitants dans le court terme :

e Perte de sol au front de taille.

e Déplacement de sol vers le vide laissé, soit par le bouclier lors de sa progression, ou la
distance de pose du souténement en arriere du front de taille.

e Déplacement de sol vers les vides latéraux créés par le bouclier (en cas de trajectoire
courbe par exemple).

e Déformation du souténement du tunnel qui vient d’étre exécuté suite a sa mise en
charge.

A cet ensemble de mouvements de sol correspond un volume de terrain perdu que I’on
nomme V, . En surface, on constate 1’apparition d’une dépression appelée cuvette de
tassement qui progresse avec 1’avancement du tunnel (figure 1.7) et qui peut étre reliée au
volume de sol perdu V. Dans la littérature, le volume de terrain perdu au niveau du tunnel V;
est frequemment désigne par V.

Figure 1.7 : Cuvette de tassement 3D.

12
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1.5.2. Calcul des tassements :

Le calcul des tassements concerne principalement les tunnels réalisés a faible profondeur, en
site urbain. Les méthodes de calcul reposent sur la constatation, que le profil transversal de
tassement engendré en surface par le creusement d'un tunnel est assez bien représenté (figure
1.8) par une courbe de Gauss inversée (Peck, 1969). Il peut donc étre entiérement caractérisé
par la valeur S, du tassement maximal observé au dessus de I'axe de I'ouvrage et la distance
i du point d'inflexion de la courbe de Gauss au plan médian. Le tassement en un point M,
situé a une distance x du plan médian peut alors étre calculé a partir de I'expression :

XZ
S(X) = Shax €xp <_ ﬁ)

Cette expression doit étre éventuellement corrigée pour tenir compte de l'inclinaison de la
surface du terrain (Leblais et al. 1989) ou d'autres facteurs pouvant contribuer a un profil de
tassement dissymétrique, en section transversale.

Distance au centre de tunnel X
B 2 i 0 2 al

Point de
Courbure maximale

X2
S(X) = Smax €XP <_ ﬁ)

b1
TelE

Tassement en surface S

!
Figure 1.8 : Allure générale de la cuvette de tassement (Clough et Schmidt, 1981).

L'estimation des parametres S,,., et i est basée sur des observations faites sur un grand

nombre d'ouvrages réels. Peck (1969) a publié les premieres corrélations donnant la valeur du
coefficient adimensionnel 2i/D en fonction de la profondeur relative H/D (Figure 1.9).

13
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Figure 1.9 : Estimation des paramétres S,,,,, et i (Peck, 1969).

Pour estimer le i empiriquement, le (tableau 1.2) présente quelques formules qu’on trouve
dans la littérature :

Auteurs Expression proposée Type de sol
Mair & Tailor (1993) i =0,175*H+0,325H*(1-h/H) Sols argileux
Dyer & al (1996) i =0,29*H Sable lache a
moyennement dense
Al Abram (1998) i=0,15*H+0,5*H Sol analogique
Sagiyama (1999) i =0,75+ h®8*D ou i=0,5*H Argile
i =0,5%h%7 D03 Sable et gravier

D : diamétre du tunnel - H : hauteur de la couverture du sol.

Tableau 1.2 : Estimation de i a partir des relations empiriques.

Pour le S,,.. , il y aplusieurs formules empiriques existantes parmi celles qui sont proposées,
la formule d’AFTES (1995) sous la forme :
YR

Smax =kx*Ax ?

K : facteur dépendant de 1’état des contraintes dans le massif, de sa nature et de sa
configuration.

A : taux de déconfinement.
R : rayon de I’excavation.
y . poids volumique du terrain.
E : module élastiqgue moyen du massif.

14
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Elle n’est pas rigoureusement applicable a un ouvrage a faible profondeur (uniformité¢ des
contraintes autour de 1’excavation, admise si H> 3D).

Ces formules ne sont valables qu’a court terme et surtout ne tiennent pas compte de la
technique de creusement. Dans la pratique il faut utiliser des méthodes empiriques plus ou
moins guidées par les approches analytiques ou numériques.

1.5.3. Relation entre le déplacement en clef de tunnel et le tassement en
surface :

Le tassement maximum S, a la surface du sol est plus petit que celui au point supérieur du
tunnel appelé S.¢. On constate donc un amortissement du déplacement entre la clé du tunnel
et la surface du sol qui s’exprime par le rapport d’amortissement S,,, /Sq¢. Le C.E.-T.U
propose une formule linéaire de :

ou:

R, H rayon initial et profondeur du tunnel.
K est la constante d’amortissement :
0,1<R/H<0,25 k=3

0,33<R/H< 0,5 k=2

La formule hyperbolique traduit trés correctement les résultats expérimentaux réalisés sur les
rouleaux de Schneebeli avec :a=0,2etb =0,8 [C.E.T.U].

1.5.4. Perte de volume :

Aprés excavation, les parois de la cavité se déforment et le sol a tendance de se déplacer vers
le tunnel. (Perte de volume) ou V; représente la différence entre le volume initial et le volume
de sol aprés déformation (figure a). La perte de volume dépend de plusieurs parametres ; type
de sol, présence d’eau, méthode de construction, rythme d’avancement du tunnel etc....

|' r//—\\l D,
N

a: Schéma de perte de volume de b: Mouvement du sol.
sol autour du tunnel.
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Les tassements dans le plan transversal définissent le volume, noté V, ou (volume de
tassement. Figure b). Ce volume comprend 1’aire entre la surface du massif dans 1’état initial
et la surface déformée. D’apres la formule de Peck (1969) le volume de la cuvette peut étre
déterminé par :

Vs = 2'S*Smax *1

Pour estimer la perte de volume nous avons utilisé la formule suivante :

T
Vi :Z(DeZ_DtZ)

Le volume V, peut étre relieé au volume de sol perdu au niveau du tunnel V. par les
propositions suivantes :

Auteurs Expression proposées

Attki & Potts (1977
inson otts ( ) Vs_z 2<i)<5max)
V, " Jm\D/\ Sy
Laboratoire de I’EPFL (cité par Bernat Vs

[1996]) 7 = 0,009 (%) (g - 0,6)

Tableau 1.3 : Relations empiriques permettant 1’estimation de V; /V,.

Le rapport V, /V, permet de savoir quel type du sol nous étudions ;

e Sil,/V, <1 alors le sol est dilatant.
e Sil,/V, >1 alors le sol est contractant (Ortigao 1996).

Pour rapprocher a la cuvette du tassement réelle décrite par une courbe de Gauss, il est bien
d’utiliser des méthodes  numériques (bidimensionnelle voire tridimensionnelle) qui
permettent de présenter le massif de sol, le tunnel et les différentes phases de creusement et de
soutenement mises en ceuvre lors de sa construction. Cependant, ces méthodes n’en
constituent pas moins une simplification du processus réel et demandent donc a étre
confrontées aux résultats des observations in situ.

1.6. Soutéenements et revétements :

Le creusement d’un tunnel perturbe le systéme de contraintes naturelles autour la cavité cree
et généralement le terrain encaissant agite par certaine réaction. Cette reaction dépende
directement de la nature et de la résistance mécaniOque du terrain excavé et les caracteres
géométrique de la cavité. Donc pour mieux faire participer le terrain a la résistance de
I’ensemble, soit on utilise un soutenement anticipé ou un dispositif (revétement) capable
d’exercer sur le terrain un effort actif de décompression.

Dans la pratique, on distingue entre souténement et revétement :

« Le premier joue un role provisoire et est mis en ceuvre pendant les travaux d'excavation.
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* Le second a pour but d'assurer I'équilibre a long terme. En général, il est mis en ceuvre
plusieurs mois apres la pose du souténement.

1.6.1. Soutenement :

le souténement est un systéme de protection et d’assurance de la stabilité de I’ouvrage contre
tous les incidents d’instabilité survenue pendant I’exécution des travaux en exercant une
certaine pression contre le terrain et en supportant le poids du toit de la galerie creusé. Le réle
du souténement est permettre 1’établissement de cet état d’équilibre dans de bonnes
conditions, en limitant I’extension du volume de terrain décomprimé autour de la cavité.

1.6.1.1. Les différents types de soutenement :

Le choix du souténement est lié aux exigences du terrain et a la fonction de protection du
personnel puis de celui des usagers. Selon leur mode de fonctionnement, les souténements
classés en quatre catégories principales :

1.6.1.1.1. Les soutenements agissant par supportage :

L’action de supportage se distingue par une forte résistance relative des éléments de
soutenement qui, en limitant ’amplitude des déformations de 1’un et de 1’autre, privilégie la
résistance du soutenement par rapport aux capacités de résistances propres du terrain. Les
éléments employés sont essentiellement :

e Les cintres (lourds et Iégers).

e Plaques métalliques assemblées.

e Tubes perforés.

e \/oussoirs en béton.

e Bouclier.

1.6.1.1.1. A. 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 par
I’intermédiaire d’une peau de blindage.

Suivant le role qu’ils assurent, les cintres peuvent étre des éléments:

— De protection (contre la chute des blocs isolés sans chercher a s’opposer aux deformations
d’ensemble).

— De soutenement (pour ralentir la convergence des parois).

— De renforcement, s’il s’agit de consolider un ouvrage ancien.

Du point de vue de la fagon dont ils sont constitues, il existe différents modeles de cintres :
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1.6.1.1.1. A.1. Les cintres métalliques lourds :

Constitués de profilés de forte inertie cintrés ou assemblés de facon rigide sont capables
d’agir comme de véritables souténements dans la mesure ou la section du souterrain n’est pas
trop importante. Suivant leur mode d’assemblage, il peut s’agir de profilés simples, accouplés

ou a treillis.

HEB

Figure 1.10 : Cintres lourds.

1.6.1.1.1.A.2. Les cintres métalliques légers et coulissants :

Sont constitués de profilés spéciaux généralement en forme de U, dont le dispositif
d’assemblage permet le coulissement contrlé des éléments d’'un méme cintre les uns par
rapport aux autres. Leur capacité de portance est ainsi limitée a I’effort nécessaire pour

provoquer le glissement de I’assemblage.

Cintres coulissants

Cintres réticulés

Figure 1.11 : Cintres légers.

1.6.1.1.1.B. Tubes perforés :

Les tubes perforés sont considérés comme un procédé de pré-soutenement qui sera installé
depuis le front, sur une part ou la totalité du développé, pour étre efficace en avant du front.

On peut classer les pré-souténements en 3 types :

18



Chapitre Ne I Construction des tunnels

e Vo(te parapluie
e Pré-voite
e Anneau renforcé

La volte parapluie consiste a mettre en place des barres ou des tubes métalliques
longitudinaux, a la périphérie du front, le plus souvent sur le tiers ou le quart superieur de la
circonférence. Il est congu pour atteindre une longueur de pénétration en avant du front du
méme grandeur que sa hauteur, pour limiter les décompressions et se protéger de surfaces de
rupture potentielles intéressant toute la section d’excavation.

Dans la pratique et pour tenir compte des déviations lors de la perforation, la longueur des
tubes métalliques ne dépassera pas 12 a 15m, on outre le recouvrement dépend de la hauteur
de la section et de la nature des terrains et il est recommandé qu’il ne soit pas inferieur a 3m.

Remarque :

Parmi les tubes métalliques qui sont employés pour I’exécution de la volte parapluie, on a les
tuyaux d’acier type AGF-P.

AGF : all-ground-fasten

La lettre P est ajoutée en raison d’utilisation du tube HIV en PVC dans la derniére section.
Cette méthode pourrait probablement réduire les colts de 1’opération résultant de
I’excavation.

Figure 1.12 : Vodte parapluie en 3D.

——> Lavo(te parapluie peut se rencontrer sous trois formes particuliéres :

L'enfilage en calotte :

L'objectif de I'enfilage est d'assurer la sécurité immédiate de I'excavation avant la pose du
souténement.

Les voite-parapluie emboitées :

C'est une extension du procédé précédent:

L'objectif, plus large, est de créer une véritable structure de soutenement, constituée de tubes
métalliques (ou plus généralement de pieux) disposés en couronne sub-horizontale suivant les
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contours de la section qui sera excavée et prenant appui sur des cintres posés au fur et a
mesure de I'avancement.

voutes-parapluie emboitées

Cintre

;%Q/ Micro pieux
\

cintres métalliques

Figure 1.13 : Exemple de vodtes parapluies successives et emboitées.

e Le souténement en arriere du front est complété par mise en ceuvre de béton projeté
entre les cintres, associé éventuellement & un boulonnage radial.

o Les voltes-parapluie de ce type sont généralement utilisées pour le creusement de la
demi-section supérieure, le creusement du stross se faisant aprés confortement éventuel
des piédroits, par exemple par colonnes de "jet- grouting"” ou de micropieux.

Structures plus rigides (arc cellulaire) :

Il s'agit de structures beaucoup plus rigides pouvant atteindre plusieurs dizaines de metres de
longueur, constituées de tubes meétalliques de forte inertie. Si nécessaire, ces structures
peuvent étre renforcées : tubes remplis de béton, jointifs, connectés.

Le procédé peut nécessiter des opérations complémentaires importantes si I'on veut en plus
limiter les déformations du massif : injections de serrage, blocage des tubes sur les cintres,

confortement de I'appui des cintres.

: Cellular arch
L Y sidewall

“~_Tunnel invert

SECTION A-A | SECTION B-8

d) Driving the pipes (minitunnels)
. Cutting the pipes and excavating the arches

@ Concrete forms, steel reinforcing and casting the transverse arches
@ Casting the minitunnels and excavation of the station tunne

A

Figure 1.14 : Arc cellulaire (Lunardi 2008).
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1.6.1.1.1.B.1. Avantage du pré-souténement par voQte parapluie :

e Assurer la stabilité durant 1’excavation.
e Limiter les déformations.
e Les tubes métalliques peuvent étre installés facilement en utilisant un jumbo.

1.6.1.1.2. 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 légers ou aux deux dispositifs simultanément :

e Boulons a ancrage ponctuel (a coquille ou a la résine).
e Boulons a ancrage réparti (scellés a la résine ou au mortier).
e Barres foncées.

1.6.1.1.2.A. Boulons a ancrage ponctuel :

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 ceuvre 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 fluer au voisinage de I’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.

1.6.1.1.2.B. Boulons a ancrage réparti :

IIs sont ainsi nommeés parce que la transmission des efforts entre le boulon et le terrain est
assurée sur toute la longueur par 1’intermédiaire d’un produit de scellement qui peut étre une
résine ou un mortier de ciment.

Ancrage afrottemem.

fapa———— <]

Boulon de suspension
——— _ ——]
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Figure 1.15 : Boulons a ancrage ponctuel et boulons a ancrage réparti.

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 1’ancrage existe prés des lévres de la fissure elle-méme.

1.6.1.1.2.C. Barres foncées dans le terrain :

Elles s’utilisent lorsqu’il est impossible de forer un trou dont les parois soient stables pendant
le temps nécessaire a la mise en place d’un boulon. On peut dans ce cas foncer, a 1’aide d’une
perforatrice, des barres nervurées qui sont vissées dans le terrain. La résistance a
I’arrachement dépend de la nature du terrain.

1.6.1.1.3. Les souténements agissant par confinement du terrain encaissant :

Ce sont essentiellement :

e Le béton projeté seul,
e Le béton projeté associé a des cintres légers

1.6.1.1.3.A. Béton projeté :

L’utilisation de béton projeté comme mode de souténement en souterrain s’est
considérablement developpée au cours des derniéres années. Si I’emploi de la gunite comme
simple protection de terrain est relativement ancien, I’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 prés du front, seul ou en association avec le boulonnage et/ou les cintres
légers, il constitue ce que 1’on a appelé la méthode de construction avec soutenement
immédiat par béton projeté et boulonnage et qui est également connue sous le nom de
nouvelle méthode autrichienne (NMA).
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Le béton projeté présente 1’avantage de constituer une peau continue qui protege le terrain des
altérations dues a I’air et a I’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.

Plusieurs conditions cependant doivent étre remplies pour permettre I’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 réguliere.

— 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 cavité demeure stable pendant
la durée nécessaire a la projection du béton.

> La projection peut se faire par voie séche ou par voie humide. Dans le premier cas, le
transport se fait de facon pneumatique et I’eau est ajoutée a la lance. Dans le deuxiéme
cas, le mélange d’eau est réalis¢ au malaxeur, le transport se fait a la pompe et I’air est
injecté a la lance pour assurer la projection.

1.6.1.1.4. Les souténements agissant par consolidation du terrain et modification de ses
caractéristiques géotechniques ou hydrologiques:

¢ Injections de consolidation.
e Air comprimé.
e Congélation

1.6.1.2. Choix d’un mode de souténement :

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

1/ Une phase d’analyse technique du probléme qui aboutit a 1’élimination 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.

2/ Une phase complémentaire d’analyse économique qui fait intervenir:

— d’une part le dimensionnement du souténement qui est I’un des élements de calcul du codt.
— d’autre part les éléments de prix de revient propres a 1’organisation du chantier considéré :

e Plus ou moins grande mécanisation,
e Longueur du tunnel,
e Délais a respecter.
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1.6.2. Revétement :

Une fois que I’excavation a déja été stabilisée par le soutenement, dans les terrains résistants
et qui ne montre une réaction contre 1’effet de creusement, la stabilité de I’ouvrage est assurée
naturellement, un revétement peut €tre mis en place afin d’assurer la fonctionnalité de
I’ouvrage et de recouvrir et de protéger les installations d’exploitation ou participer a
I’esthétique de 1’ouvrage.

Le revétement n’est en général pas mis en charge. De cette manicre, la fonction structurelle du
revétement se limite a offrir une marge de sécurité additionnelle a 1’ouvrage, dans les cas ou
soit le terrain, soit le soutenement mis en place subissent des détériorations, ou dans les cas ou
I’on devra faire a des phénoménes de charges différées dans le temps.

Les principales fonctions du revétement sont les suivantes :

e Fonction mécanique aide a assurer la stabilité de 1’ouvrage a long terme, augmenter
I’efficacité de systéme de la ventilation et de I’illumination (tunnels routiers) ou de la
capacité hydraulique.

e Fonction esthétique et d’imperméabilisation.

1.6.2.1. Les différents types de revétement :
Parmi les revétements les plus courants, on retrouve :

1.6.2.1.A. Revétement en béton coffré non-armé :

Il constitue souvent la meilleure solution technique et économique pour satisfaire a
I’ensemble des fonctions attendues, dans le domaine routier essentiellement. Pour les tunnels
réalisés de maniére séquentielle : le revétement est «exécuté indépendamment des opérations
d’excavation et de souténement.

1.6.2.1.B. Revétement en béton coffré armé :

Plut6t exceptionnel : on se contente parfois d'armer localement certaines zones du revétement
lorsque les calculs laissent prévoir des contraintes de traction ou de cisaillement notables. En
général, seuls les ouvrages possédant un radier comportent des armatures : les zones les plus
sollicitées se situent généralement en clé de vo(te, en radier et a la liaison radier-piedroits.
Revétement en volte actives (réaliser une volte constituée d’éléments d’arc juxtaposés,
formés de voussoirs préfabriqué).

1.6.2.1.C. Revétement en béton projeté :

Utilisé que dans les cas ou ne se pose aucun probléme lié a la stabilité de I'ouvrage, a son
étanchéité et a son confort d'utilisation.

Il n'est pas économiquement envisageable pour les ouvrages dont le dimensionnement impose
des épaisseurs de béton supérieures a 15 ou 20 cm.

Il ne présente pas d'excellentes qualités esthétiques (des procédes de lissage du béeton projeté
sont toutefois apparus ces dernieres annees).
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1.6.2.1.D. Revétement en voussoirs préfabriqués :

Ils assurent a la fois une fonction de souténement et de revétement dans les ouvrages réalisés
au tunnelier.

Il s'agit en général de voussoirs préfabriqués en béton armé de 30 a 40 cm d'épaisseur,
boulonnés entre eux, avec joints d'étanchéité entre voussoirs d'un méme anneau et anneaux
successifs.

Dans la solution des voussoirs universels, ces voussoirs sont légérement pincés par rapport a
I'axe du tunnel, ce qui permet de suivre le tracé dans toutes les directions.

e Le vide subsistant entre voussoirs et terrain doit étre rempli par un produit de bourrage
: coulis actif (faisant prise) ou coulis inerte.

e Il est possible de placer un second anneau de revétement a l'intérieur du premier.

e L'utilisation de voussoirs métalliques est également possible.

La figure suivante montre quelques types de souténement et de revétement des tunnels.

{
v\
Volite active

Figure 1.16 : Types de souténement et de revétement des tunnels.
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1.7. Etanchéité des tunnels :

Le terme étanchéité a deux significations: lI'une correspond a la qualité de ce qui est étanche;
on parle ainsi de I'étanchéité d'un ouvrage comme une propriété de celui-ci: l'autre correspond
a ce que l'on met en ceuvre éventuellement pour l'obtention de cette propriété.

L'étanchéité est la fonction qui fait qu'un produit ou un ensemble de produits s’oppose au
franchissement par un liquide tel que I’cau.

On peut rendre un ouvrage étanche en mettant en ceuvre au contact ou a l'intérieur de sa
structure un ensemble de produits d'étanchéiteé, cet ensemble est appelé systeme d'étanchéité.

L’étanchéité et le drainage des ouvrages souterrains font référence a des complexes, ou
systemes associant plusieurs matériaux de nature et fonction parfois trés différentes, mais
avec le méme but, celui-la de maintenir I'eau d'hors de l'ouvrage.

« Etanchéité :
- I’étanchéité peut étre partielle, du type « parapluie» par exemple pour une voQte de tunnel, et
dans ce cas elle est hors pression hydrostatique (dans ce cas la pression n’est pas totale mais
elle n’est pas forcément nulle).
- I’étanchéité peut étre totale, c’est a dire envelopper complétement 1’ouvrage, et dans ce cas
elle est sous pression hydrostatique.

o Drainage:
Captage ponctuel ou surfacique d’arrivées d’eau dans un ouvrage souterrain. Cette eau est
ensuite collectée et rejetée a ’extérieur par le réseau d’assainissement de 1’ouvrage. Le
drainage peut étre provisoire, pour permettre par exemple la mise en place dans de bonnes
conditions du complexe d’étanchéité, ou définitif et contribue de fait a la fonction étanchéité
de I’ouvrage.

1.7.1. Les raisons de I’étanchéité :

La grande majorité des ouvrages souterrains sont soumis a des pressions d'eau. L'étanchéité et
le drainage doivent étre réalisés d'une maniére continue et avec le plus grand soin.

Dans les sols se posent des probléemes de nappes (happes phréatiques ou nappes suspendues
dans des horizons perméables, réalimentées ou non).

Dans les roches, les venues d’eau importantes sont le plus souvent localisées (roches broyées,
failles, zones fracturées). Des venues d’eau diffuses résultant de la porosité de la roche ou de
sa fissuration sont courantes.

1.7.2. Choix du systeme d’étanchéité :
Le choix du systeme d’étanchéité dépend des criteres suivants :

e Nature et épaisseur de la couche de couverture de 1’ouvrage.
e Nature et caractéristiques mecaniques du support recevant le systeme d’étanchéité.
e Application du systéme d’étanchéité en continu ou par phasage.
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e Possibilités de raccordement du systéme d’étanchéité avec ouvrages de surface ou
avec d’autres systémes d’étanchéité existants.
e Accessibilité a ’ouvrage a étancher.

1.7.3. Type de produit d’étanchéité :

L'étanchéité des ouvrages souterrains peut étre réalise avec I'utilisation de plusieurs matériaux

de différents types.
Chacun de ces types a des applications différentes, situations et fonctions déterminées, modes

d'emploi spéciaux, on a ;

e Géomembranes synthétiques.
e Géotextiles.

e Géocomposites.

e Géomembranes bitumineux.

Figure 1.17 : Etanchéité d'un tunnel.

1.7.4. Choix des solutions :

L'ensemble des différentes solutions doit, au moment de la conception de la solution, étre
envisageé en tenant compte des parametres propres au chantier.

Ces parametres sont de plusieurs types et sont liés aux relevés et observations faites sur
I'ouvrage :

- type de fissures du revétement en béton coffre,
- possibilités d'emploi en fonction des éléments liés a I'eau,
- parametres d'emploi des produits par rapport au milieu injecté,

1.8. Conclusion :

Dans ce chapitre, nous avons évoqué les aspects généraux des constructions souterraines, et
les différentes étapes d’investigation et les techniques de creusement ainsi que les conditions
dans lesquelles ces méthodes sont applicables, ensuite les mouvements de sol induits par le
creusement d’un tunnel, et les différentes modes de souténement et revétement essentiels pour
la construction du tunnel.
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Chapitre Ne 11 Classification des massifs rocheux et
dimensionnement des tunnels.

11.1. Introduction :

Parmi les problémes qui se posent au projeteur de tunnel, celui de la détermination des
caractéristiques du soutenement d'un ouvrage souterrain ou la vérification de sa stabilité est
I'un des plus délicats et des plus difficiles a aborder. L’absence de reégles dans le domaine est
souvent compensee par le jugement et I'appréciation de I'ingénieur.

Dans ce cas-la, des méthodes de dimensionnement des ouvrages souterrains ont enregistré de
grands progres durant les deux derniéres décennies. Ces méthodes ont pour objet d’évaluer les
caractéristiques de souténement et dimensionner les tunnels. Passant du stade purement
empirique a celui ou I'on fait appel a des modéles numériques tres développés qui permettent
la prise en compte de la complexité du probleme traité, notamment grace au développement
des moyens informatiques.

Cependant, Aucune de ces méthodes actuelles ne peut prétendre résoudre I'infinité des cas qui
s'offrent au projeteur. Néanmoins, il est possible de définir des domaines préférentiels
d'utilisation pour chaque méthode de calcul.

Cette partie évoque les méthodes principales de calcul des tunnels et leur développement. On
peut classer les méthodes de calcul des tunnels dans plusieurs catégories selon les hypotheses
principales qui définissent le cadre d’utilisation de chaque méthode. Nous distinguons trois
catégories principales de méthodes de calculs :

o« Méthodes empirigues
o Méthodes analytigues
o Méthodes numérigues

11.2. Méthodes empiriques :

Au stade des études préliminaires, les ouvrages souterrains sont fréquemment dimensionnés a
partir de classifications des massifs rocheux. En effet, I’art des tunnels est demeuré jusqu’a
ces vingt dernieres années une science essentiellement empirique dont les spécialistes se
constituaient un savoir-faire au travers d’expériences passées, la transmission des
enseignements tirés de ces expériences étant soit directe pour les spécialistes suivant eux-
mémes le déroulement des travaux, soit assurée par 1’intermédiaire de relations écrites :
comptes-rendus, rapports...

Pour essayer de structurer ce savoir et de fournir des outils d’aide a la conception, certains
auteurs ont tres tot proposé des synthéses sous forme de classifications. Ces méthodes, rapides
d’emploi et donc économiques, reposent sur différents paramétres géotechniques. C’est donc
le choix de ces paramétres et la facon de les utiliser pour le dimensionnement de I’ouvrage qui
va faire la différence d’une méthode a I’autre. Nous exposons uniquement les méthodes
empiriques actuellement les plus utilisées, a savoir celle de:
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e Geological Strength Index GSI.
e AFTES

e Barton

e BieniawskKi

e Terzaghi

11.2.1. Méthode de K. Terzaghi :

En 1946, Terzaghi a propos¢ une classification simple des massifs rocheux, en vue d’estimer
les charges agissantes sur les cintres en acier dans les tunnels. Cette méthode et ses
développements ultérieurs furent pendant de nombreuses années la base du dimensionnement
des tunnels aux Etats-Unis.

Pour I’estimation de charge Terzaghi suppose qu’une certaine quantité de roche ou de sol se
décomprime pesant sur le souténement est ensuite donnée par la formule générale :

H, = K(B +H,)

H,, : Hauteur de la surcharge de terrain uniformément répartie suivant I’horizontale.

B : Largeur de la galerie.

H, : Hauteur de la galerie.

K : représentant un coefficient multiplicateur dont la valeur dépend de la catégorie de terrain
rencontrée.

La formule est théoriquement applicable aux tunnels a moyenne profondeur pour lesquels la
hauteur de couverture H est supérieur & 1.5(B + H,)

Figure 11.1: Zone décomprimée au dessus d’une cavité (K.Terzaghi 1946).

Sur I’imprécision de la valeur donnée, Terzaghi affirme « Mé&me si des programmes de calcul
peuvent donner des valeurs plus correctes vis-a-vis de situations précises, ils ne donnent que
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des valeurs peu pratiques pour un pré-dimensionnement, au vu de 1’incertitude des conditions
de roches voisines a 1’excavation »

Nature de la roche Charge Hp Remarques

Dure et intacte 0a0.25B Quelques ancrages s'il y a
chute de pierres

Dure et stratifiée 0a0.5B Souténement léger

Massive avec quelques 0a0.25B La charge peut changer

joints brusquement d'un point &
l'autre

Modérément ébouleuse 0.252a0.35 (B+Hy) Pas de pression latérale

Tres ébouleuse 0.35a1.1 (B+Hy) Peu ou pas de pression
latérale

Completement broyée 1.1 (B+H) Pression latérale

Chimiquement inerte considérable

Roche fluante a profondeur 1.1a2.1(B+H) Grande pression latérale

modéree Cintres circulaires
recommandés

Roche fluante a grande 2.1a4.5 (B+Hy) Grande pression latérale

profondeur Cintres circulaires
recommandés

Roche gonflante jusqu'a 75 m Cintres circulaires

indépendant de (B+H;) | Dans les cas extrémes,

cintres coulissants

Tableau I1.1: Hauteur de terrain décomprimée au-dessus d'une cavité (d'apres Terzaghi, 1946).

Pour I’effet de votte ; Terzaghi a étudié également 1’influence des conditions de la roche et
I’accroissement de la charge apreés que le souténement soit mis en place. Pour ce faire, il
définit la période d’effet de voiite comme étant le laps de temps entre I’excavation et la chute
de la partie non supportée de la vodte. Celle-ci varie de quelques heures pour les roches
gonflantes a quelques jours pour d’autres types de roches voir infini pour les roches saines.

Remarque :

Cette classification n'est valable que pour les tunnels de section rectangulaire et supportés par
des cintres.

11.2.2. Rock Quality Designation (R.Q.D):

Le R.Q.D fut propose par D. Deere en 1964. Il est déterminé a partir des observations faites
sur les échantillons prélevés dans un sondage carotte, le RQD est calculé sur la longueur de
passe de sondage :

100 * ) des longueurs de carottes de longueur > 10cm

R.Q.D =
Q longueur de la passe de carottage
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Par longueur des morceaux d’une dimension supérieure a 10 cm, il faut entendre morceaux de
roche saine. Par exemple, on peut extraire des carottes de plusieurs décimétres dans la
mylonite ; un tel échantillon ne peut étre considéré comme morceau de plus de 10 cm.

On calcule fréquemment le R.Q.D. pour chaque metre de carottage. La longueur de la passe
de carottage est alors 1 m.

Il convient d’utiliser un carottier de diameétre supérieur au moins a 50 mm pour que les
morceaux de roche saine ne soient pas casses en cours de prélevement.

On utilise la valeur du R.Q.D. pour classer la roche suivant sa qualité.

R.Q.D. Qualité de Roche
R.Q.D.<25% Trés mauvaise
25 % <R.Q.D. <50 % Mauvaise
50 % <R.Q.D.<75% Moyenne
75% <R.Q.D.<90 % Bonne
90 % < R.Q.D. <100 % Trés bonne

Tableau I1.2: Classification de la roche suivant R.Q.D

11.2.3. Méthode de Z. Bieniawski :
Z. Bieniawski (1973-1983) utilise six parameétres pour classer les roches ;

1). La résistance de la matrice rocheuse :

Bieniawski reprend la classification de la résistance a la compression uniaxiale de la roche
intacte proposée par Deere. il propose également I'évaluation par le test de la charge
ponctuelle dans lequel une carotte est chargée suivant un diametre par deux pointes en acier
(Broch & Franklin, 1972). On en déduit le Is (appelé Indice Franklin).

P
Is=ﬁ

Et la résistance a la compression uniaxiale par :
oc = (14 + 0,175D)I

Avec : P la charge pour rompre I'échantillon de roche.
D le diamétre de la carotte (en mm)

2). La Qualité de la roche via RQD de Deere.

3). L'espacement des discontinuités de la roche :

Le terme discontinuités reprend ici les joints, failles, stratifications et autres plans de
faiblesse. A nouveau, Bieniawski s'inspire de la classification proposee par Deere.

4). La qualité des discontinuités de la roche :
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Ce parametre prend en considération l'ouverture des joints, leur continuité, leur rugosite et la
présence éventuelle de matériaux de remplissage

5). Les conditions hydrologiques :

Des tentatives de prise en considération de I'influence de I'eau souterraine sur la stabilité des
excavations, sont présentées sous diverses formes :

e Une mesure du débit d'eau entrant dans l'ouvrage.
e Le rapport entre la pression d'eau dans les joints et la contrainte principale maximale.
e Une observation qualitative des venues d'eau.

6). Orientation des discontinuités

Ce dernier parametre est traité séparément, car lI'influence de l'orientation des joints se marque
differemment suivant le type d'application; a savoir les tunnels, les talus ou les fondations.
Remarquons que la valeur prise par cette note d'ajustement est le fruit d'une estimation
qualitative.

Chaque parametre recoit une note (voir tableau I1.3) pour aboutir par addition a une note
globale caractérisant la qualité de la roche.

Paramétres coefficients
Résistance | Indice de >8 MPA 4-8 MAP 2-4 MPA 1-2 MPA Indice Franklin non
de laroche | Franklin utilisable
1 Résistance a la §| > 200 MPA | 100-200 MPA | 50-100 MPA 25-50 10-25 | 3-10 MPA | 1-3 MPA
compression MPA MPA
Note 15 12 7 4 2 1 0
2 |R.Q.D. 90-100 75-90 50-75 25-50 <25
Note 20 17 13 8 3
3 |Espacements des joints >3m 1-3m 0,3-1m 50-300mm <50mm
Note 30 25 20 10 5
Surfaces Surface Surface Surface
tres légerement légerement | lustrées ou
4 |Nature des joints rugueuses rugueuses rugueuses remplissag | Remplissage mou >5mm ou
non continus | .Epaisseur .Epaisseur e <6mm joints ouverts > 5mm joints
.En pontes | <lmm <lmm Joints continus
en contact .Epontes continus
.Epontes .Epontes non altérées
non altérées | altérées
Note 25 20 12 6 0
Débit sur 10m Aucune venue d’eau <25l/min 25-125 >25l/min
I/min
5 [Venues Pression d’eau 0 0-0,2 0,2-0,5 >0,5
d’eau contrainte
principale
Complétement sec Suintement | Pression Problémes sérieux de venues
Hydrogéologie (eau d’eau d’eau
interstitielle) | modérée
Note 10 7 4 0

Tableau 11.3: Paramétres de classification des roches et notes de pondération.
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Orientation Tres favorable Favorable Moyen Défavorable Treés
des joints défavorable
Note 0 -2 -5 -10 -12
d’ajustement

Tableau I1.4: Note d’ajustement pour orientation des joints.

Apres addition des notes obtenues, la globale caractérisant la qualité de la roche appelée Rock
Mass Rating (RMR). On utilise le (tableau 11.5) pour connaitre :

e Laclasse de laroche
e Le temps pendant lequel une excavation est stable sans souténement.

Note globale 100 - 81 80 -61 60 - 41 40-21 <20
RMR

Classe de 1 2 3 4 5

roche_r e_t Trés bon Bon rocher Rocher Rocher Rocher trés

description | o cher moyen médiocre médiocre

Temps de 10 ans pour | 6 mois pour | 1 semaine 5 heures pour | 10 mn pour

tenue moyen | 5m de portée | 4m de portée | pour 3m de 1,5m de 0,5m de

portée portée portée

Tableau I1.5: Classe de rocher (RMR).

Pour chaque classe de rocher, Z.BIENIAWSKI propose également des recommandations sur
le souténement a mettre en place.

Classe Type de soutenement
de la Boulons d’ancrages (1) Béton projeté Cintres métalliques
roche Espacement Complément Vo(te | Piédroits Complément de Type Espacements
d’ancrage soutenement
1 Généralement pas nécessaire
Occasionnellement
2 1,5-2,0m treillis soudé en 50mm Néant Néant Non rentable
volte
Treillis soudé + Occasionnellement Cintres
3 1,0-1,5m 30mm de béton 100mm | 50mm | treillis et boulons si légers 1,5-2,0m
projeté en volte nécessaire
Treillis soudé + 30- Cintres
50mm de béton Treillis soudé et moyens +
4 0,5-1,0m projeté en volte et | 150mm | 100mm | boulonsde2a3 m 50mm de 0,7-1,5m
en piédroits d’espacement béton
projeté
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Immédiate
ment 80mm
Treillis soudé et de béton
5 Non recommandé 200mm | 150mm boulons et cintres | projeté puis 0,7m
légers cintres
lourds

Tableau I1.6: Recommandations d’avant-projet sommaire du souténement d’apres
Z.BIENIAWSKI.

11.2.4. Méthode de N. Barton :

La méthode de Barton est une classification empirique des massifs rocheux. Le principe de
cette classification est le méme que celui de la classification de Bieniawski, c'est a dire "noter
la qualité du massif rocheux par I'intermédiaire de parametres”. La qualité du massif rocheux
est représentée par l'indice Q, calculé a partir de six paramétres

Le Q-system permet aussi de définir le mode de souténement a mettre en place, a condition de
connaitre la valeur de Q, la largeur de I'excavation et la fonction de I'excavation.

La connaissance de Q permet également par corrélations de calculer différents parametres
comme les RMR équivalents, le module de déformabilité (Em), la pression s'exercant sur le
souténement au niveau du toit et des parois et la vitesse des ondes P.

11.2.4.1. Généralités :

A partir de I'analyse de plus de 200 cavités souterraines (principalement des tunnels routiers et
hydroélectriques), Barton, Lien et Lunde du Norwegian Geotechnical Institute (NGI), ont
proposé un indice pour la détermination de la qualité d'un massif rocheux en vue du
percement d'un tunnel.

Indice de qualité Q est déterminée par 6 parameétres de la facon suivante :

_RQ.D. ] Jy
~ Jn JaSRF

e RQOD : est le Rock Quality Designation de Deere.

e Jn: est I'expression du nombre de familles principales de discontinuités

e Jr: caractérise la rugosité des faces des joints.

e Ja: définit le degré d'altération des joints (épaisseur du joint et nature du matériau de
remplissage).

e Jw: spécifie les conditions hydrogéologiques : importance des venues d'eau et
pression.

e SREF: (Stress Reduction Factor) précise I'état des contraintes dans le massif.

Barton & Al donnent les commentaires suivants, qui permettent d'expliquer le regroupement
des parametres par paire:

1). Le premier rapport (R.Q.D./]J,) représente la structure du massif rocheux et est une
mesure de la taille moyenne des blocs rocheux.
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2). Le second rapport (J,./]4) représente la résistance au cisaillement entre les blocs. Il est
directement proportionnel a la rugosité des faces des joints (élément favorable pour la stabilité
du tunnel car il en résulte une forte dilatance lors du cisaillement) et inversement
proportionnel a I'épaisseur du joint (élément pouvant étre extrémement défavorable car un
remplissage en argile sera caractérisé par un angle de frottement trés faible).

3). Le troisieme rapport (J,,/SRF) reprend deux parametres de contraintes. Jw est une mesure
des pressions d'eau, qui agissent bien entendu a I'encontre de la résistance au cisaillement des
joints, suite a une réduction de la contrainte normale effective; et SRF est une mesure:

e Du poids des terrains a soutenir lorsque le tunnel est creusé dans un massif présentant
des discontinuités.

e Du champ des contraintes préexistantes dans le cas d'une roche saine.

e De la charge induite par le fluage de roches plastiques.

Ce dernier rapport, difficile a évaluer, apparait donc comme un facteur empirique décrivant
les "contraintes actives” dans le massif rocheux.

L'indice Q peut varier de 0.001 a 1000. Les Q sont regroupés en 9 classes. Chaque classe
correspond a une qualité de massif rocheux (tableau ci dessous).

Les classes de Q se représentent sur une échelle logarithmique :

Valeurs Qualité du massif
400-1000 Exceptionnellement bonne
100-400 Extrémement bonne
40-100 Trés bonne
10-40 Bonne
4-10 Moyenne
1-4 Mauvaise
0,1-1 Tres mauvaise
0,01-0,1 Extrémement mauvaise
0,001-0,01 Exceptionnellement mauvaise

Tableau I1.7: Classification de la qualité de la roche

11.2.4.2. Domaine d'application du Q-system :

11.2.4.2. A. Détermination du mode de souténement :

Afin de pouvoir relier leur "Tunnelling Quality Index" Q a des recommandations de
soutenement dans les ouvrages souterrains, Barton & al ont défini une grandeur
supplémentaire gu'ils appellent la dimension équivalente (De) de I'excavation:

portée, diamétre ou hauteur de I excavation(en m)
. =
ESR

Avec ESR (Excavation Support Ratio) étant un facteur dépendant de la finalité de
I'excavation, autrement dit, du degré de sécurité recherché pour la stabilité.
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11.2.4.2. B. Détermination des efforts :

La valeur de l'indice Q est utilisee dans le calcul de la pression qui s'exerce sur le
soutenement. Au niveau de la vodte la pression s'exprime de la fagon suivante :

2\ -1
onﬁte = <_> QT
Jr
Au niveau de la paroi, des observations ont montré que la pression qui s'exerce sur le
soutenement est égale au tiers de la pression qui s'exerce au niveau de la vodte, en supposant
un état de contrainte “normal™ :

01 = Oy
03 = Op
Oh
—=0,5
Oy

Un nouvel indice Qp est recalculé. Il correspond a l'indice Q mais au niveau des piedroits et
se nomme "Wall quality” ou indice de qualité au niveau des piédroits”. La valeur de Qp se
calcule a partir de Q:

Q, =5Q quand Q>10
Q, =2.5Q quand 01<Q <10
Q =Q quand Q<01

11.2.4.2. C. Détermination du module de déformabilité du massif :

Le Q-system permet de calculer le module de déformabilité du massif.
Pour un méme massif rocheux il existe trois valeurs de module de déformabilité : un module
minimum (Emin), un module maximum (Emax) et un module moyen (Emoy).

Ces trois modules peuvent étre calculés a I'aide de l'indice Q:
Enin = 10 xlogQ

Enax = 40 xlogQ
Emoy = 25 x1logQ

Barton présente aussi la formule ci-aprés qui permet de calculer (Em) a partir de I'espacement
des discontinuités (S), de la raideur normale des joints (Kn) et du module de déformabilité de
la roche intacte (Ei) :

En K, *S

E, K,*S+E

Toutes les formules précédentes permettent de calculer (Em) dans le cas d'excavation avec
souténement. Pour des excavations sans souténement le module de déformabilité est calculé a
I'aide de la largeur de I'excavation (SPAN) et du coefficient ESR :

SPAN >

Emax =100 = IOg (m
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Remarque :

Apres avoir établi I’indice de qualit¢é Q du rocher, les dimensions et la destination de
I’ouvrage, la (figure 11.3) renvoie a 1’'un des 38 numéros de catégories de souténement :

EXCEPTIONALLY EXTREMELY YERY | POOR | FAIR | GOODD | VERY: EXT. ENC.
POOR POOR POCR | G000, GOOD |GOOD
100 b—y= . e e =Ty el
c T ; 8 |1 43
11 : . "'"'I'J‘::
- 10 % 7]
r - g
w = / ! ]
©
: 3 T e
'Z‘ - : [
s 1
£ «
= e /2] H
S sluw I
E o Lk
2 E SR (R L P—
® m
Z & : -
5 F FHH : : -I-
T 04t p D i : - - T
w c + 5 - - T = * e i i i
a 0.2f T b e ERETIE 4
0.1 i H j | i N it Laiatll i i
0.001 0.01 0.1 1 10 100 1000

Rock Mass Quality Q
Figure 11.3: Relation entre (Q - De) et les catégories de souténement (Barton et al 1974).

Les souténements proposés s’appliquent avant tout au souténement permanent du toit.
Néanmoins, N. BARTON propose d’évaluer le soutenement des piédroits et les souténements
provisoires de la méme fagon en utilisant les indications ci-dessous :

Souténement définitif des piédroits :

Le plus souvent et pour des conditions moyennes de rocher en applique le dispositif prévu
pour la volite en multipliant par 1,5 la maille des ancrages et par 2/3 I’épaisseur de béton
projeté. Si la roche est mauvaise, le méme dispositif sera appliqué aux piédroits et méme au
radier. Les parois de grandes hauteurs sont a considérer en particulier. Une méthode
empirique consiste aussi a multiplier I’indice Q d’une valeur de 5 si Q > 10, d’une valeur de
2,5 si Q est compris entre 0,1 et 10, et a conserver la valeur de Q si Q <0,1.

Souténement provisoire :

N. BATRON pense que I’on obtient une estimation réaliste en remplagant ;

ESR par 1,5 ESR
Q (vodte) par 1,5 Q (volte)
Qp (piédroits) par 5.Qp (piédroits)

11.2.5. Classifications de I'AFTES (1993) :

L'Association Francaise des Travaux en Souterrain (AFTES) a été créée en janvier 1972 pour
répondre aux recommandations de la Conférence Internationale sur les travaux souterrains
tenue a Washington en 1970 qui préconisaient la mise en place dans chaque pays d'un
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organisme regroupant les différents acteurs intervenant, a des titres divers, dans les travaux
souterrains.

La principale activité de I'AFTES consiste a diffuser des recommandations techniques dans le
domaine des travaux souterrains. Ces recommandations sont préparées au sein de Groupes de
Travail qui ont permis de constituer une classification, dite de 'AFTES.

11.25.1. Principe :

Plut6t que d'attribuer au massif une "note” globale déterminant les conditions de creusement
d'un ouvrage, I'AFTES a préféré préciser clairement les divers facteurs qu'il faut s'efforcer de
connaitre pour la conception d'un projet souterrain dans un massif rocheux:

« 1) Les conditions géologiques générales.

e 2) Les conditions hydrogéologiques.

o 3) Les discontinuités du massif rocheux.

o 4) Les caractéristiques mécaniques du terrain.

e 5) Les contraintes naturelles et la hauteur de couverture de I'ouvrage.
e 6) La déformabilité du massif.

En plus de ces criteres relatifs au massif rocheux, I'AFTES prend en considération:

11.2.5.1. A. Des criteres relatifs a I'ouvrage et a son mode d'exécution:
o Lesdimensions et la forme de la cavité.
o Le procédé d'excavation, qui peut étre soit a I'explosif en utilisant ou non la technique
du prédécoupage, soit purement mécanique.

11.2.5.1. B. Des critéres relatifs a I'environnement:
o Lasensibilité de I'environnement aux tassements.
o Les effets d'une modification de I'équilibre hydrologique.

11.2.5.2. Recommandations :

Pour chacun des critéres énumérés ci-dessus, I'AFTES fournit des recommandations propres a
orienter le choix du souténement: béton projeté, boulons a ancrage ponctuel ou a ancrage
réparti, cintres, voussoirs...
En effet, divers tableaux ont été élaborés afin d'indiquer, en fonction de la valeur des
paramétres qui caractérisent les différents criteres en question, si le souténement considéré
est :

e Soit particulierement recommandé.

e Soit possible a condition que d'autres criteres soient particulierement favorable (plut6t

favorable).
e Soit trés mal adapté bien qu'éventuellement possible (plutdt défavorable).
e Soit en principe impossible.
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Nota : (1) pour la famille la plus dense Gr = avec grille continue
scellement au mortier de p = avec béton projeté
2 Il t tier d B bét t
préférence a la résine lorsque les Bl = avec blindage bois ou métallique
fissures sont ouvertes [®] particulierement recommandé

(Nettement favorable)

[ ] Possible a condition que d’autres
LEGENDE cintres soient particulierement

favorables (plutdt favorable)

Trés mal adapté bien
qu’éventuellement possible (plutot
défavorable)

\ X En principe impossible

Tableau 11.8: Choix du type de soutenement en fonction de la valeur des paramétres décrivant
les discontinuités (d’aprés AFTES, Groupe n°7,1974)

11.2.6. Méthode de I’indice de résistance géologique GSI (Geological
Strength Index) :

L'un des problemes majeurs dans la conception des ouvertures souterraines est d'estimer les
parametres de résistance de la masse rocheuse in situ. Le module de résistance et de
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déformation des massifs rocheux ne peuvent pas étre déterminé directement, puisque les
dimensions des échantillons représentatifs sont trop grandes pour les tests de laboratoire.

Cette limitation a une difficulté importante lorsque I'on étudie les massifs rocheux fracturés.
Hoek et Brown (1980) a proposé un critere de rupture empirique de surmonter cette difficulté.
La note de (RMR) a été introduite dans le critere de Hoek-Brown par ses auteurs (Hoek et
Brown, 1988) pour décrire la qualité des masses rocheuses. Ce critere empirique a été
réévalué et élargi en raison des limites a la fois dans la classification de Bieniawski.

Hoek a proposé un systeme nouveau pour classifier les massifs rocheux appelé « géological
Strength Index, GSI » en remplacant le RMR de Bieniawski pour eliminer les limitations
découlant de I’utilisation de ce schéma de classification. Le systeme GSI semble étre plus
pratique que les autres systemes de classification tels que Q et RMR lorsqu'il est utilisé dans
le critére de rupture de Hoek-Brown.

Par conséquent, la valeur GSI est un paramétre d'entrée le plus populaire pour le critere de
Hoek-Brown pour estimer le module de résistance et de déformation des massifs rocheux
fractures.

Donc, le GSI est un nombre sans dimension, déterminé empiriqguement, qui varie entre 5 et
85, et qui peut étre estimé a partir d’un examen de la qualité de la masse rocheuse in situ. La
méthode GSI s’appuie donc sur une observation directe de la structure du massif rocheux.

Le tableau I1.9 (d’apreés Hoek, 1995) présente les 20 codes qui permettent d’identifier chaque
catégorie de masses rocheuses, et d’estimer la valeur du GSI a partir des conditions de surface
des discontinuités et de leur structure.

Par définition, les valeurs proches de 5 correspondent a des matériaux de trés mauvaise
qualité, tandis que les valeurs proches de 85 décrivent des matériaux d’excellente qualité
(pour lesquels la résistance de la masse est égale a celle de la matrice rocheuse).

Cependant, en raison du manque de parametres mesurables plus représentatifs, et de la largeur
des intervalles permettant de décrire les conditions de surface des discontinuités, seules des
gammes de valeurs peuvent étre estimées a partir de la classification GSI.

Par exemple, pour une roche fracturée avec des discontinuités ayant des conditions de surface
trés bonnes, les valeurs du GSI obtenues a partir du (tableau 11.9) varient entre 63 et 85.

L’imprécision apparente peut susciter des interrogations, mais Hoek indique que la géologie
n’aspire pas a une telle précision et qu’il serait simplement irréaliste d’assigner une valeur
unique. Il ajoute que pour des études préliminaires il peut étre prudent de considérer des
déviations plus importantes pour les paramétres d’entrée.
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CARACTERISTIQUES DE LA MASSE
ROCHEUSE POUR L’ESTIMATION DE LA
RESISTANCE

A partir de I’apparence de la roche, choisir la
catégorie qui donne, selon vous, la meilleure
description des conditions moyennes de structure in
situ. [...] Le critére de Hoek-Brown devrait
uniquement étre appliqué a des masses

rocheuses dont la taille des blocs individuels est
petite devant celle de I’excavation.

lisses, fortement altérées avec enduit ou
remplissage compact de fragments

anguleux
contours lisses, fortement altérées avec
enduit ou remplissage d’argile plastique

PAUVRES : Surfaces aux contours

BONNES : Surfaces couleur de
MOYENNES : Surfaces lisses,
TRES PAUVRES : Surfaces aux

fer, rugueuses et légérement

altérées
altérées ou moyennement

fraiches, non-altérées, tres
altérées

TRES BONNES : Surfaces
rugueuses

QUALITE DECROISSANTE

/

FRACTUREE — masse rocheuse non
perturbée, treés bien assemblée,
constituée de blocs cubiques formés
par trois familles de discontinuités
orthogonales

AGENCEMENT DES BLOCS ROCHEUX DECROISSANT | CONDITIONS DE SURFACE
8
- \\
- °o
\
\-.\‘_-‘ﬂ

TRES FRACTUREE — masse
rocheuse partiellement perturbée,
bien assemblée, constituée de blocs
anguleux a plusieurs facettes formés
par au moins quatre familles de
discontinuités orthogonales
FRACTUREE/DESTRUCTUREE — blocs anguleux
formés par plusieurs familles de -';_'..,s;.é_,
discontinuités entrecoupeées, avec i
pliures et/ou failles

N/

30 / /
DESINTEGREE — masse rocheuse / /
fortement broyée, mal assemblée, / { /

avec un mélange de blocs rocheux 20
anguleux et arrondis ﬂ

b=

I m\

10

Y/ /

Tableau 11.9 : Estimation du GSI a partir d’une description géologique de la masse rocheuse,
d’apreés Hoek et Brown (1995).

11.2.6.1. Le GSI modifié (Sonmez et Ulusay, 1999) :

Sonmez et Ulusay (1999) ont propose des perfectionnements a la classification GSI qu’ils
estiment trop approximative. A leur avis, le manque de parametres permettant de décrire les
conditions de surface des discontinuités et la structure de la masse rocheuse empéche
d’obtenir des valeurs plus précises du GSI. Pour ces raisons, ils ont suggéré 1’introduction de
deux parameétres additionnels :

e |e Surface Condition Rating SCR :
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Cet indice s’obtient par sommation de 3 coefficients décrivant la rugosité, 1’altération et le
remplissage des joints :

SCR =Rr+ Rw+ Rsf

Rr, Rwet Rf peuvent étre estimés comme suivant :

Taux de Tres rugueux Légerement lisse Contours

rugosité rugueux 5 rugueux 1 lisses

(R) 6 3 0

Taux Aucun Légérement Moyennement Fortement Décomposé

d’altération [ altéré altéré altéré 0

(Ra) 5 3 1

Taux de Aucun Dur Dur Tendre Tendre

remplissage 6 <5 mm > 5mm <5 mm > 5 mm

(Ry) 4 2 2 0
SCR=R;+Ry +Rs

La valeur maximale pouvant étre atteinte par le SCR étant 18, I’axe horizontal de la
classification GSI a été divisé en 18 intervalles de méme longueur.

e Le Structure Rating SR :

La dimension des blocs peut étre un indicateur trés important du comportement mécanique de
la roche : de grands blocs sont en général moins déformables, et moins sujets a des rotations
que des blocs plus petits.

La courbe semi-logarithmique permette de déduire une valeur du SR, a partir de la mesure de
la densité volumique des joints (Jv).

FRACIUREE IF | FD DESINTEGREE
wm

100
20
S0
70 5
60 X
s0

Structure Rating, SR

10 [~

[—)

0.1 1 10 10* 10° 10*
Volumetric Joint count, J, (joint/ma)

A Taide de ces deux parameétres supplémentaires, Sonmez et Ulusay estiment que 1’apport

d’informations concernant les propriétés structurelles de la roche permet de déterminer une
valeur plus précise pour le GSI.

On peut toutefois s’interroger sur la validité de cette argumentation, au vu de la précision
discutable des parametres additionnels utilisés (notamment Jv).
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11.2.6.2. Corrélations entre les différentes méthodes de classification :

Des relations empiriques existent entre ces différents indices. Bieniawski propose de relier le
RMR et le (Tunnelling Quality Index Q) de Barton :

RMR=91log Q + 44

Pour des roches de bonne qualité (GSI > 25), la valeur de GSI peut également étre estimée
directement a partir de la version 1976 du RMR de Bieniawski :

GSI = RMR7s

* avec une note pour les eaux souterraines de 10 (humide) et un ajustement pour 1’orientation
des discontinuités égal a O (tres favorable).

De méme, si la version 1989 de la classification RMR de Bieniawski est utilisée, alors on peut
estimer un GSI correspondant :

GSI =RMRss —5

* avec une note pour les eaux souterraines de 15 (sec) et un ajustement pour 1’orientation des
discontinuités égal & 0.

11.3. Méthodes Analytiques :

Les méthodes analytiques permettent de déterminer quantitativement les parametres de
dimensionnement a partir d'un modele, destiné a schématiser le comportement de I'ouvrage
sous I'effet des sollicitations qui lui sont appliquées, ainsi permettent rapidement d'obtenir des
ordres de grandeur des parameétres de calcul et d'estimer l'influence de certains parameétres sur
la réponse de I'ensemble terrain-souténement. Toutefois, leur domaine d'application directe est
limité, en raison des hypothéses de calcul tres restrictives sur lesquelles elles reposent.

Les méthodes analytiques se basent sur des hypothéses simples visant a simplifier la
modélisation du probleme rencontré. Ces simplifications portent sur les hypothéses suivantes :

A. La géométrie : le tunnel est supposé a section circulaire et d’axe horizontal.

B. La stratigraphie : on ne prend en compte qu’une seule couche de terrain supposée
homogeéne.

C. Laloi de comportement du sol : supposée élastique linéaire ou €élasto-plastique.

D. L’état initial de contraintes est supposé isotrope et homogene.

E. Les formules sont exprimées dans le plan et dans le cadre des petites déformations.

Les méthodes analytiques peuvent se deviser en deux groupes :

e Meéthode analytique élastique.
e Meéthode analytique elasto-plastique.

11.3.1. Les Méthodes analytiques élastique :

Sont des méthodes qui traitent I’entourage de 1’excavation comme un milieu élastique.

43



Chapitre Ne I1 Classification des massifs rocheux et dimensionnement des tunnels

Nous citons essentiellement les auteurs ayant developpé des méthodes de calcul destinées a
évaluer les mouvements dans le massif, sans entrer cependant dans le détail des équations :

e Goudman-shi (1982)

e Einstain-schwartz (1979)
e Kirsch (1898)

e Lamé (1852)

e Warburton

La plupart de ces méthodes utilisent les hypothéses susmentionnées, et leur calcul se fait par
ces étapes :

» Calculer les contraintes (or, o6, treo) et les déformations dans le sol dus aux champs
initiaux des contraintes. Ensuite les déplacements initiaux U; et V; peuvent étre
calculés apres intégration.

Figure 11.4: Les contraintes et les déplacements.

» Calcul de la contrainte totale et le champ de déplacement supplémentaire dans le sol
ainsi que les contraintes de contact a l'interface sol-souténement. Le champ de
déplacement supplémentaire = déplacement pour une excavation circulaire causé par
des contraintes externes (excavation) moins les déplacements causé par les contraintes
in-situ.

» Calcul des forces internes dans le soutenement (Ms, Ts).

Ces trois étapes de calcul ci-dessus ménent aux équations finales qui donnent le déplacement
radial u, le déplacement tangentiel v, effort axial N et moment M dans le souténement.

Exemple :

Dans le cas d’un tunnel non revétu a section circulaire (rayon R) creusé dans un massif
homogeéne isotrope élastique, les déplacements sont définis par la relation suivante :

1+v _R?
V@) = -5 P

L’intégration de la composante radiale le long du périmétre de la cavité donne la perte de sol :

Vi, = 21% pmR?
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11.3.2. Les Méthodes analytiques élasto-plastique :

Sont des méthodes qui rendent en compte le développement d’une zone plastique autour de la
cavité souterraine due de I’excavation du tunnel.

Parmi les analyses élasto-plastiques on a :

e Théoréeme limite (1950). [Caquot, Atkinson, Muhlhaus].
e Panet (1979).
e Convergence-confinement (1980).

11.3.2.1. Théoréme limite :

Le théoreme limite est apparu dans les années 1950 afin d'étudier les comportements des
tunnels a basse profondeur.

L'analyse limite est une application directe des théoremes des limites inférieures et
supérieures.

= Le théoréeme de la limite inférieure établit que toute solution statiquement admissible
qui nulle part ne viole les conditions du sol constitue une valeur limite inférieure a la
pression interne nécessaire a la stabilité de I'excavation.

= Le théoréme de la limite supérieure établit que toute solution cinématiquement
admissible constitue une valeur limite supérieure a la pression interne nécessaire a la
stabilité de I'excavation.

Toute solution statiguement admissible donne une valeur de la pression interne qui sera
supérieure a la valeur critique en-dessous de laquelle il y aura rupture. Cette solution
représente donc une estimation allant du coté de la sécurité pour la pression nécessaire de
support.

11.3.2.1. A. Solution statiguement admissible de Caguot (1956) :

L'intérieur de I'excavation est rempli d'un fluide qui a le méme poids volumique que le sol, et
le probleme consiste a estimer la pression de ce fluide qui conduit a la rupture. On consideére
qu'il y aura rupture lorsque le rayon plastique atteindra le sol. Caquot permet ainsi de calculer
en égalant la pression Pi a zéro, la profondeur h associée a la rupture du sol.

peni-() (-6 )]
Ou:
H=c/tan @

K = tan? G+ %)
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11.3.2.1. B. Solution statiquement admissible d’Atkinson et Potts (1977) :

On considére qu'il y aura rupture lorsque le rayon plastique atteindra le sol. Les équations
d'équilibre sont intégrées dans l'aire circulaire qui s'étend du périmétre du tunnel jusqu'a la
surface. Les contraintes a l'intérieur de cette surface sont supposées a I'état plastique.
Cette solution pour le cas de :

= Tunnel circulaire.

= Contraintes hydrostatiques.
= Matériaux sans cohésion.

11.3.2.1. C. Solution statiguement admissible de Mihlhaus (1985) :

Mihlhaus a également propose une solution similaire aux deux précédentes solutions mais a
surtout proposé une solution statiquement admissible pour la longueur non-supportée L de
I'excavation.

vvvvyve%

D
—
L

Front de taille

Figure 11.5 : Portée non soutenue d'un tunnel.

La portée non soutenue L et le diamétre D du front d'attaque définissent une sphere de surface
S1 et celle-ci est comprise dans une autre sphere de surface S2 dont I'extrémité supérieure
atteint la surface.

En considérant les contraintes a l'intérieur de ce volume comme a l'état plastique, les
conditions limitées a la surface (o= o), on peut intégrer les équations d'équilibres pour
obtenir I'expression de Muhlhaus :

HZ
. (1+2p) 1

1+ - D)

Ae = (1 +sing)/(1 — sin @)
o, = lasurcharge au niveau de la surface.
o, = résistance a la compression non confinée du sol.
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11.3.2.2. Théoreme de Panet :

En 1979, Panet a étudié la contraction quasi-statique d'une cavité a symétrie cylindrique dans
un milieu infini. Le matériau constituant le massif est homogeéne et isotrope et obéit au critere
de rupture de Mohr-Coulomb. L'élasticité du massif est linéaire. La loi de comportement
plastique permet une variation de volume permanente, en supposant la compressibilité en
phase plastique indépendante des déformations.

Cette méthode analyse la variation de convergence (déplacement radial) au niveau du tunnel
et de la valeur du rayon plastique en fonction de la pression a l'intérieur de la cavité.

11.3.2.2. A. Critére de rupture et loi de comportement plastique :

Au début de la baisse de pression, suite & I'excavation du massif, et tant que la variation de
pression a l'intérieur de la cavité reste suffisamment petite, I'état de contrainte est élastique
dans tout le massif (solution de Lamé). Ensuite la variation de pression devient suffisamment
grande et le massif qui est isotrope obéit au critere de plasticité de Mohr-Coulomb.

Au-dela de la phase élastique, c'est-a-dire lorsque le seuil de résistance du massif rocheux est
atteint, le matériau est modélisé selon un type de comportement. Ensuite, il convient de
définir une loi de déformation lors de la rupture. Panet a proposé une relation linéaire entre les
variations des déformations principales maximales Ag; et minimales Aggz se développant dans
la zone plastique :

Agz + alAe; =0
Avec «a : paramétre de dilatance.

Remarqgue :

La méthode de Panet qui traite un cas hydrostatique, a été approfondie et élargie au domaine
non-hydrostatique par Detournay. Dans ce cas, la symétrie de la zone plastique dépendra du
rapport entre la contrainte horizontale et verticale (coefficient de pression des terres Ko) :

11.3.2.3. Méthode convergence-confinement :

L’intérét de cette méthode est de substituer un probléme tridimensionnel a un probléme
bidimensionnel en déformation plane de I’interaction terrain-souténement. Elle est beaucoup
plus simple que le modéle tridimensionnel. En étudiant non pas le comportement du
souténement sous 1’action de charges représentatives du terrain, mais le comportement du
terrain sous ’action d’une pression intérieure fictive, dite pression de confinement, qui
schématise 1’action du revétement (ou du souténement) et 1’effet d’arc-boutement le long du
front d’attaque.

La demarche originale de cette méthode a été suggérée par Fenner (1938) ensuite reprise par
Pacher (1964) (cite par AFTES (2001)). Le principal défaut de ces premieres approches était
de ne pas tenir compte des déformations du terrain qui interviennent avant la mise en place du
soutenement. Pour pallier ce défaut, Lombardi (1973) a proposé une méthode en utilisant une
ligne caractéristique du « noyau », une notion de convergence au front, alors que Panet et
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Guellec (1974) ont proposé de prendre en compte les déformations qui interviennent avant la
mise en place du souténement par le truchement du taux de déconfinement. Cette méthode a
fait par ailleurs 1’objet de recommandations de I’AFTES (2001).

Pour ramener le probléme tridimensionnel & un probleme de déformation plane, on admet que
la pression initiale o, supportée par le noyau cylindrique de terrain avant son excavation (qui
est égale a la contrainte géostatique initiale du terrain) n’est pas réduite brutalement a zéro en
deca du front de taille du fait de sa disparition, mais qu’elle se réduit progressivement au fur
et a mesure que 1’on s’¢éloigne du front, ce qui correspond en fait a 1’effet d’arc-boutement
longitudinal.

Le probleme de 1’étude de la déformation du terrain encaissant et de la convergence des parois
au voisinage du front est ainsi ramené a I’étude de la convergence dans une section plane
lorsque 1’on fait décroitre progressivement a partir de g, la pression centripéte exercée sur la
paroi ou pression de confinement.

11.3.2.3. A. Définition de la convergence :

La convergence des tunnels est la variation de la distance entre deux points situés sur la paroi
des tunnels. Lorsque les deux points sont diamétralement opposés, la convergence peut, dans
la plupart des cas, étre assimilée a la somme des deux déplacements radiaux. La convergence
est en fonction de la distance x entre la section de mesure et le front de taille, du temps t qui
s’est écoulé depuis le passage du front de taille au niveau de la section de mesure, de la
distance non soutenue d derriére le front de taille et de la rigidité du soutenement Ks, soit de
facon générale :

C = C[x()t, d, K]

Les mesures de convergence sont obtenues en utilisant les méthodes traditionnelles
d’auscultation des tunnels. Mais elles ne nous donnent pas accés a la convergence qui se
produit en avant du front de taille appelé la pré-convergence. Pour résoudre ce probléme,
Lunardi (1993) a proposé une méthode appelée la méthode ADECO-RS qui mesure
I’extrusion du terrain en avant du front de taille, ¢’est-a-dire le déplacement de points situés
en avant du front suivant I’axe du tunnel en fonction de I’avancement du front de taille. Des
renseignements tres utiles de ’amplitude et de la variation de 1’extrusion en fonction de la
distance au front de taille peuvent étre tirés, notamment pour la mise en ceuvre de pré-
soutenement ou de pré-confinement. Trois situations du front de taille peuvent étre
distinguées schématiquement :

e Le front de taille est stable et 1’extrusion au front de taille est faible,

e Le front de taille est stable mais présente une extrusion notable liée aux déformations
en avant du front de taille,

e Le front de taille est instable et s’¢boule.

Les deux premicres situations constituent le domaine d’application courant de la méthode
convergence-confinement. En ce qui concerne la troisiéme situation on peut se référer aux
recommandations Clouterre 1991 (additif 2002).
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Front de taille stable — extrusion négligeable
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Front de taille instable
Figure 11.6: Extrusion et instabilité au front de taille d’un tunnel (d’aprés Lunardi 2008).

11.3.2.3.B. Principe de la méthode convergence-confinement :

La méthode convergence-confinement est une méthode qui nous permet de revenir a un calcul
bidimensionnel en déformation plane dans un plan perpendiculaire a I’axe du tunnel, en
supposant que tout se passe comme si la convergence €tait due a la diminution d’une pression
de soutenement fictive avec 1’¢loignement du front de taille de la section de calcul considérée.
Cette pression fictive est appliquée aux parois de I’excavation et elle est définie comme suit:

Oy = (1 - )\)GO

0y : est la contrainte initiale et 4 est le taux de déconfinement qui simule ’excavation en
croissant de 0 a 1 (figure 11.7). 4 = 0 correspond a 1’état initial en avant du front a une
distance suffisante pour négliger son influence

En faisant décroitre le paramétre 4, le terrain est déconfiné et ce deconfinement provoque un
déplacement u de I’excavation donné par une relation qui représente la loi de convergence du
massif :

f,(o,u) =0
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direction d'excavation

Lo, —0 A= 0
0<i<lo, =(1-2)0c, Or

Figure 11.7: La pression fictive voisinage du front taille.

Le comportement du souténement lié a la contrainte s’exercant a son intrados et au
déplacement, est représenté par la relation suivante :

fS (O-rl U) = 0

Dans le cas le plus classique, le souténement est mis en place a une certaine distance d du
front de taille, appelée distance non soutenue, pour laquelle un déplacement du tunnel
ug(d) s’est déja produit. La valeur A du taux de déconfinement, qui correspond au
déplacement uy est A4. Cette relation peut donc s’écrire :

flo,, (u—ug)] =0

La notion de taux de déconfinement est essentielle dans cette méthode et la détermination de
sa valeur 4; au moment de la mise en place du souténement en constitue la principale
difficulté.

Dans le cas le plus simple, on peut donner de la méthode convergence-confinement une
représentation graphique trés facile (figure 11.8) :

0 Courbe de convergence du terrain

Courbe de confinement

(1—f1d)"":
| ~
(1=, i
0 / -
.

13 g

Figure 11.8: Représentation graphique de la méthode convergence-confinement.
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11.3.2.3.C. Détermination du taux de déconfinement a ’application du
soutenement :

La détermination du taux de déconfinement A; qui correspond a la convergence qui s’est
produit avant que le souténement n’interagisse avec le terrain est le probléme le plus délicat
de la méthode convergence-confinement. A, est déterminé a partir de la loi de convergence :

f[(1 —2Aq)op,ugl =0

En effet, le choix de A, revient donc a déterminer la valeur du déplacement radial u, a la
distance non soutenue d a I’arriére du front de taille. Ce paramétre dépend essentiellement de
la distance non soutenue a I’arriére du front de taille. Mais il dépend également de la loi de
comportement du terrain et dans une moindre mesure, de la rigidité du souténement.

La précision du calcul de la pression de soutenement est étroitement liée a la précision avec
laguelle A, est déterminé. Elle dépend de la pente de la courbe de convergence dans la zone
de I’intersection avec la courbe de confinement. Il convient dans chaque cas d’évaluer
I’incidence de I’incertitude sur la valeur de A, sur la valeur de la pression de soutenement.

De maniere générale, le déplacement radial u, peut étre écrit comme :

ug = Uy + ag(ue, + ug)
Ou:
1 [ mR 12
ag=1—|——
d mR + &d

m et € sont deux coefficients qui dépendent de la loi de comportement du terrain.

Les errements courants consistent a prendre pour u, et u,, les valeurs correspondant au cas
du tunnel non soutenu. De ce fait, u,, n’est pas le déplacement radial a I’équilibre du tunnel
soutenu et la valeur u, est une approximation par exces.

Des méthodes dites implicites qui considérent les valeurs correspondant au cas du tunnel
soutenu ont été développées plus récemment.

11.3.2.3.D. Méthodes fondées sur la convergence du tunnel non soutenu :

1. comportement élastique du massif :

On peut écrire les relations suivantes :

ogR

.. = —

“ 26
Uy = gUg

Ou: ;=025 m=0,75 ¢&=1 .Donc A, estdéterminé comme :

=1 075[ 075R_T°
d = "~10,75R +d
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En réalité le taux de deconfinement au front de taille dépend du coefficient de poisson. Pour
0,2 <v < 0,5, il varie quasi linéairement entre 0,2 et 0,3. Mais pour d/R > 0,25, le taux de
déconfinement est pratiquement indépendant du coefficient de poisson.

2. comportement élasto-plastique du massif :

On détermine u, en appliquant par rapport au cas du comportement élastique du massif le
principe de similitude proposé par Bernaud Corbetta et Nguyen Minh. Ce principe consiste a
obtenir la courbe u, = f(x) dans le cas élastoplastique comme la transformée de la courbe
correspondante en ¢élasticité par I’homothétie de centre O et de rapport 1/€ (figure 11.9).

Le déplacement radial final du tunnel non soutenu est écrit sous la forme :
1 0'0.R
£ 2.G

Uy —

Etay devient:

0,75R 1

"~ [0,75R + &d

Donc le déplacement radial a la distance non soutenue d, est déterminé par :

0,75R ]
Ha = 75R—k§d
Uy
lJ%m"mmmmemmmm
£2-G
O_GR

GO ]- 1' J"e ].' ;‘d cicl d

Figure 11.9: Principe de « similitude » (Bernaud Corbetta et Nguyen Minh).

11.3.2.3.E. Méthodes fondées sur la convergence du tunnel soutenu :

Ces methodes tiennent compte du fait que la rigidité du soutenement limite la convergence en
avant et en arriére du front de taille. Par conséquent le coefficient A, est inféreiur a celui
déterminé par les méthodes décrites ci-dessus. Cet effet est évidemment d’autant plus
important que le souténement soit plus rigide et est mis en place plus prés du front de taille.
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Des méthodes dites implicites ont été mises au point, d’une part, par Bernaud et Rousset et,
d’autre part, par Nguyen Minh et Guo. Ces méthodes donnent des résultats voisins.

Nguyen Minh et Guo définissent deux parameétres :

Ugo Ugq
et B=1-
Upgoo Upsd

A=1-

OU u,ee €t upeq Sont respectivement les valeurs de u,, et u; dans le cas du tunnel non
soutenu.

IIs ont alors établi la relation générale :
B = A[0,45 + 0,42A?]

Les deux équations précédentes permettent alors de déterminer wu, etu,. Dans le cas du
comportement élastique linéaire, ils ont donné la valeur du taux de déconfinement A, en
fonction de d/R et du module de rigidité normale du souténement rapporté au module de
cisaillement du massif élastique : Kgy = Kgy /(2.G).

Dans le cas du comportement élastique non linéaire ou élastoplastique du massif, il n’y a pas
de solution explicite et il faut faire appel a des méthodes itératives pour déterminer 1;. Des
itérations successives sur A et B sont faites a partir de la valeur obtenue dans le cas du tunnel
non soutenu et on les fait jusqu’a ce que 1I’on obtienne une précision satisfaisante entre deux
itérations successives.

11.3.2.3.F. Le comportement mécanique des soutenements :

Le soutenement s’oppose a la convergence des parois du tunnel en exergant une pression
qu’on appelle couramment pression de souténement. La pression de souténement P, croit avec
la rigidité du souténement et est limitée par la résistance de ce dernier.

Dans le cas d’une galerie de section circulaire de rayon R, on définit le module de rigidité
normale du soutenement Ky par I’expression :

UR
R
On se limite ici au domaine de comportement linéaire du souténement.

Py = Kgn

Dans le cas axisymétrique, ce seul module définit la rigidité du soutenement, mais, lorsque les
conditions axisymétriques ne sont pas satisfaites, il convient également de définir un module
de rigidité en flexion K.

Les modules de rigidité de différents types de souténement sont donnés ci-dessous :

1. Anneau circulaire d’épaisseur constante € (e<< R) :

Eg e
K —

1-vZ R

Ken =
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E, I
*_

Kep =
SFT1-v2 R

2. Cintres métalliques circulaires espacés appligués contre le terrain :

K _Ea.A . K _Ea.I
SN TR € SF = S R3

v

A : est I’aire de la section du cintre.
E, : est le module d’Young de I’acier.
| : est le moment d’inertie du profilé.

Ces expressions supposent que les cintres sont en contact quasiment continu avec le terrain.

3. Souténement par boulons :

Pour les boulons a ancrage ponctuel avec un espacement longitudinal S; et un espacement
transversal S; :

1SS 4L
= [ ] et KSF=O

KSN R TECDZEb + Q

L : est la longueur des boulons.

@ : est le diametre des boulons.

E}, : est le module d’Young du matériau constituant la tige du boulon.

Q : est un parametre qui permet de prendre en compte les déformations qui se produisent au
niveau de 1’ancrage et de téte des boulons.

Pour les boulons a ancrage réparti ou du type Swellex ou Split Set sont considérés comme un
renforcement du massif et leur action est prise en compte par une amélioration des
caractéristiques géométriques de la zone boulonnée [voir le chapitre suivant].

4. Béton projeté :

Les souténements en béton projeté sont trés largement utilisés. La rigidité qu’il convient
d’introduire dans 1’analyse de 1’interaction terrain- souténement doit tenir compte, d’une part
de I’4ge du béton projeté et d’autre part de la continuité ou non de la coque. La raideur
croissante du matériau dans son jeune age constitue un facteur favorable a son adaptation aux
convergences [recommandation AFTES sur le béton projeté].

1.4. Les méthodes numériques:

Les méthodes numériques présentent I'avantage de prendre en compte directement la réponse
du terrain et du souténement, ainsi que d'une grande partie des spécificités du projet (tant sur
le plan géométrique que géotechnique). Ses utilisations ont pris une ampleur considérable au
cours des derniéres annees, aussi bien pour des fins de recherche que pour des applications a
des projets. Toutefois, des progres restent nécessaires pour ameliorer les moyens de
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représenter, dans le calcul, les particularités de comportement des terrains et les modes de
chargements induits par des méthodes de réalisation particuliéres.

Les méthodes numériques permettent d’obtenir le champ des déplacements, contraintes et des
déformations en tout point du massif autour de I’excavation ou le souténement et de traiter
une large gamme de problémes qui sont difficiles voire impossibles a résoudre avec d’autres
méthodes. L’avantage incontestable des méthodes numériques est d’aborder des problémes
théoriques analytiqguement insolubles en les remplacant par une solution numérique
approchée.

11.4.1. Méthodes numériques appliquées aux tunnels :
Pour le cas des tunnels, ces méthodes permettent de tenir compte des facteurs suivants :

e Géomeétrie complexe (interaction de tunnels, tunnels non circulaires, ... etc).

e Forces de gravité.

e Prise en compte de I’eau interstitielle.

e Interaction sol/structure.

e Comportement non-linéaire du sol et du soutenement (lois élasto-plastiques, visco-
plastiques, ou élasto-visco-plastiques).

e Anisotropie des terrains et de 1’état de contraintes initial.

e Charges de surfaces etc...

11.3.2. Les différents types de modélisations de tunnel :

Dans le cadre de projets d’ingénierie relatifs aux études de conception d’ouvrages souterrains,
plusieurs types de modélisation peuvent étre mis en ceuvre :

11.4.2.1. La modélisation 2D en déformations planes :

La modélisation en déformations planes, dite (2D-plan), consiste a admettre que la
déformation portée par la perpendiculaire au plan de 1’étude est nulle. Par exemple, si le plan
de I’étude est noté (1,2) (figure 11.10), alors : 33 = 0 et &3 = &3 = 0. Le probléme 3D peut
ainsi étre résolu comme un probléme a deux dimensions qui ne dépend que des variables
x1 et x,.

Figure 11.10: Repére du probléme 2D-plan.
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En déformations planes, un tunnel peut alors étre modélisé par sa section transversale ou
longitudinale mais :

e Dans la section transversale, le tunnel est supposé infiniment long dans la direction de
son axe.

e Dans la section longitudinale, le tunnel est considéré comme une excavation de
longueur infinie.

- -

L@_-

Modele longitudinal Modele transversal

Figure 11.11 : Modeéle longitudinal et transversal du tunnel.

Dans la pratique, on utilise le plus souvent une analyse 2D en coupe transversale. Néanmoins,
pour pouvoir simuler les effets tridimensionnels dus a I’avancement du front de taille, la
méthode la plus courante consiste a s’appuyer sur la méthode convergence-confinement. Cette
analyse 2D est rapide par rapport a I’analyse tridimensionnelle et permet donc d’utiliser des
modeles de comportements plus complexes si les données de terrain sont suffisantes.

La modélisation transversale ne permet cependant pas d’analyser la stabilité du front de taille.

Pour effectuer cette étude, on peut envisager une modélisation longitudinale parallélement a
I’axe du tunnel, mais les résultats obtenus sont toujours insatisfaisants. En effet I’excavation
est considérée comme une bande de longueur infinie alors que le tunnel est circulaire, ce qui
conduit a négliger I’effet de voite se produisant autour du tunnel.

11.4.2.2. La modélisation 2D en conditions axisymétriques :

Lorsque les ouvrages sont axisymétriques, ou a symétrie de révolution autour d’un axe, noté
(Oz) sur la (figure 11.12), I’étude d’un probléme 3D peut étre ramenée a 1’étude d’un probléme
2D sans dégradation de la précision des résultats.

Figure 11.12: Repére du probléme axisymétrique.
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La modélisation axisymétrique dans 1’axe du tunnel permet 1’analyse tridimensionnelle de la
stabilité du front de taille et du phasage des travaux. Malheureusement cette méthode induit
des hypotheses trés restrictives ; tunnel circulaire, milieu homogéne et isotrope, surface non
modélisée. Elle s’applique donc a des tunnels a grande profondeur pour lesquels 1’état de
contrainte initial est sensiblement isotrope.

Massif || |

Figure 11.13 : Substitution du probléme 3D en un probleme 2D axisymeétrique.

11.4.2.3. La modélisation tridimensionnelle :

C’est le type qui permettant de traiter le probléme rencontré dans toute sa complexité car il
peut prendre en compte :

e La géomeétrie tridimensionnelle du projet (tunnel en forme de fer a cheval, tunnel
incling, écaille de sol, etc...).

e [’état de contraintes initial (coefficient des terres au repos).
e Le phasage souvent complexe de la technologie d’excavation retenue (radier décalé).

e [’ensemble des phénomenes mis en jeu (effet de volite au front de taille, mise en place
du souténement, etc....).

C’est aussi ’approche la plus exigeante en taille du systéme, en temps de calcul et en temps
d’exploitation des résultats. Compte tenu de sa lourdeur, ce type de calcul reste encore du
domaine de recherche et de projets importants afin de valider des approches simplifiées.

Tl

::g: il
= T

KD
XK
|

Figure 11.14: Exemple de mallaige 3D.
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11.5. Conclusion :

Dans ce chapitre, on a abordé les méthodes principales du calcul et du dimensionnement des
tunnels & partir de classifications des massifs rocheux, ces méthodes de calcul reposent sur des
considérations théoriques, empiriques et numériques. Les méthodes empiriques globales telle
que la classification de I’AFTES permettent d’orienter le choix du type de souténement, mais
ne suffisent pas a vérifier la stabilité du tunnel. Les meéthodes analytiques, telle que la
méthode de convergence-confinement, servent souvent d’approche pour I’utilisation ultérieure
de méthodes numériques plus précieuse, telles que la méthode des éléments finis par exemple.

Le principe commun des méthodes numériques réside dans la discrétisation de I’espace du
probléme étudié et dans la résolution des certains nombres d’équations pour obtenir la
solution. L.’avantage commun principe de ces méthodes qu’elles soient appliquée pour des
ouvrages souterrains dans des milieux continu (élément finis, éléments frontiéres) ou
discontinu (éléments distincts).
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tunnel par boulonnage.

1.1. Introduction :

Le creusement des tunnels a fortement progressé avec le développement des boucliers
pressurisés qui assurent simultanément la stabilité provisoire du front et de 1’excavation, puis
la mise en place du revétement définitif, tout en maintenant les mouvements du sol dans des
limites acceptables.

Ces techniques se révélent souvent inadaptées ou colteuses dans les sols durs ou les roches
tendres. Donc [’utilisation des techniques de creusement traditionnelles doit alors étre
complétée par des mesures visant & confiner le front et mettre en place le plus rapidement
possible le soutenement. Ceci peut étre réalisé, par la technique du pré-soutenement qui
consiste a mettre en place en avant du front un souténement périphérique, soit a 1’aide de
renforcements formant une voQte parapluie, soit par une pré-vodte.

Le pré-soutenement pouvant étre insuffisant soit pour assurer la stabilité du front, soit pour
maintenir les tassements a un niveau acceptable, donc nous devons introduire une technique
de renforcement du front par des boulons.

La technique de soutenement par boulonnage dans les tunnels consiste a renforcer un anneau
de terrain autour de I'excavation en y introduisant des éléments linéaires beaucoup plus raides.
Ces éléments dont la longueur varie de un a plusieurs métres sont placés dans un trou de
forage de quelques centimetres de diamétre dont la direction frontale (boulons en fibre de
verre). Les boulons au front jouent un réle de confinement lié a la pré-convergence du tunnel.

L'utilisation du boulonnage dans les galeries routiéres, ferroviaires ou hydrauliques est tres
souvent destinée au souténement provisoire nécessaire pendant la réalisation des travaux en
attente de la pose du revétement definitif. Les boulons sont donc mis en place immédiatement
au front de taille apres I'excavation. Le boulonnage s'accompagne presque toujours d'une
coque en béton projeté.

Le souténement par boulonnage est a I'neure actuelle une méthode largement employée qui a
contribué a la réalisation de nombreux grands ouvrages et qui bénéficie beaucoup de son
aspect pratique et peu colteux. La technologie a fortement évolué et des améliorations
récentes continuent a la faire progresser, c'est également le cas du dimensionnement de ce
soutenement qui repose souvent a des modeles théoriques et numériques.
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111.2. Phénomene de décompression du massif:

Au cours de I’excavation d’un tunnel, I’avancement du front de taille provoque une
perturbation dans le terrain qui se propage longitudinalement et transversalement en altérant
le champ de contrainte préexistant dans le cite, autrement dit le milieu dans le quel nous
operons.

De¢s lors, le projet et la réalisation d’un tunnel ne peuvent pas se passer de la connaissance de :

e Le milieu a I’intérieur duquel nous opérons.
e [’action que nous accomplissons pour pratiquer I’excavation.
e Laréaction attendue a la suite de I’excavation.

A. Le milieu : qui est dans la pratique, le terrain ou on va réaliser le projet (sable, argile et
roche). Donc ce milieu étant discontinu, non homogene, anisotrope. En surface, il présente
des caractéristiques assez variées, mais qui dépendent exclusivement de sa nature intrinseque
(consistance naturelle). En profondeur, ces caractéristiques se modifient également en
fonction de I’importance des contraintes exergant sur lui (consistance acquise).

B. L’action : s’exprime par 1’avancement du front a I’intérieur du milieu. Il s’agit donc d’un
phénoméne strictement dynamique. Nous pouvons imaginer 1’avancement d’un tunnel comme
un disque (le front) qui procede a une certaine vitesse V a l’intérieur du massif, laissant
derriere lui le vide. Il produit une perturbation longitudinale et aussi transversale dans le
milieu qui modifie 1’état de contrainte s’exergant sur lui (figure 111.1).

— - "
- - e - / - pa— -"'\-\,
- . _— :‘_ J_.f ~ —— ~ \-\\
—— ,._:2“ 7 J/f’*i_ ™ ™,

Wiy S

—i ¥ [ 4L Wb

-5 . __f},:’;'-" SR I\ LA P

I __'__:.-f”z | \ \H‘;i_t f“;/ P

S— o N Y= sy
T - , . o

T - S ry

- ™ =

Figure I11.1 : Action de I’avancement du front de taille sur le milieu.

A Tintérieur de la zone perturbée, le champ de contrainte préexistant que nous pouvons
représenté¢ comme un réticule de lignes de flux qui est dévié par la présence de 1’excavation
produit des contraintes importantes. Ces contrainte caractérisent dans chaque milieu I’ampleur
de la zone perturbée (a I'intérieur de laquelle le terrain subit une chute des caractéristiques
géomécaniques et par voie de conséquence une augmentation du volume en fonction de la
résistance du massif o,q). Donc I’ampleur de la zone perturbée a proximité du front de taille

est définie par le rayon d’influence du front Rg.
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Nous pouvons distinguer trois zones caractéristiques :

e Une zone non perturbée par I’excavation, loin devant le front, ou le massif est soumis
au champ de contrainte initial.

e Une zone perturbée (ou zone du front de taille), en avant du front et & proximité de
celui-ci, limitée par le rayon d’influence du front, ou le champ de contrainte est
tridimensionnel.

e Une zone de stabilisation, loin derriére le front, ou celui-ci n’a plus d’influence et ou
le champ de contrainte devient plan.
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Figure 111.2 : Avancement du front de taille et les zone caractéristiques (Lunardi 2008).

C. La réaction : est la réponse en déformation du milieu a ’action d’excavation. Elle se
produit dans le cadre de la zone perturbée a la suite des sur tentions qui se sont créées dans le
milieu sur le contour de la cavité et se manifeste par des phénoménes d’extrusion sur le front
de taille et de convergence sur le contour de la cavité.

On définit le noyau d’avancement comme le prisme de terrain en amont du front de taille. Il
s’étend sur une longueur correspondant au rayon d’influence du front soit environ le diametre
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du tunnel. L’arrivée du front de taille modifie le champ de contrainte autour de ce noyau
d’avancement en supprimant la contrainte sur le front méme (figure I11.3).

G Noyau d’avancement

Front de taille N

Figure 111.3 : Le champ de contrainte autour du noyau d’avancement.

Les déformations créées par I’annulation des contraintes au front peuvent étre de différents
ordres :

1. Si I’élimination de 1’état de contrainte au front (o3 = 0) se fera avec le noyau au front sous
contrainte en domaine élastique, la paroi libérée (front de taille) se maintiendra stable avec
des déeformations limitées et absolument négligeables.

Dans ce cas la canalisation des contraintes sur le contour de la cavité (effet de volte) se fait
par la voie naturelle.

2. Si I’élimination de 1’état de contrainte au front (o3 = 0) se fait lorsque le noyau au front
est sous contrainte en domaine élastoplastique, la réaction sera importante et la paroi du front
de taille se déformera ¢€lastoplastiquement vers 1’intérieur de la cavité (extrusion) et donnera
lieu a une situation de stabilité a court terme. Cela signifie I’amorce d’un phénoméne de
plastification qui va se propager longitudinalement et radialement a partir du contour de
I’excavation et qui produit le déplacement de (I’effet de votte) plus a I'intérieur du massif. Ce
processus ne peut étre arrété qu’a travers la réalisation d’interventions pertinentes de
stabilisation de terrain.

3. Si I’élimination de 1’état de contrainte au front (o3 = 0) se fait lorsque le noyau au front
est sous contrainte en domaine de rupture, le noyau devant le front devient instable et ¢’est
une situation évidemment inacceptable.

Donc les caractéristiques de résistance et de déformabilité du noyau d’avancement jouent un
role déterminant sur I’apparition et sur 1’évolution des phénomenes de déformation (figure
111.4).
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Front de taille L
— Elastic Stable

e -

y ﬁ_:. |I - . T ) .- 4
Gy=0 - +— Elastoplastic F.xtrumoj

1 1
L Rupture |
Noyau d’avancement : Rupture ‘

Figure 111.4 : Comportement du noyau d’avancement en fonction de 1’état de contrainte
(Lunardi 2008).

Afin que le noyau d’avancement devienne un instrument fondamental de contrdle et de
maitre de réponse en déformation, il faut opérer en amont du front des interventions de pré-
consolidation exercant une action que nous appellerons de pré-confinement pour la distinguer
de I’action de simple confinement qui agit sur le contour de la cavité en aval du front (figure
111.5).

L

N Cl i}
ERE [

Action de confinement Action de pré-confinement

Figure 111.5 : Action de confinement et de pré-confinement sur une cavité.

L’action de pré-confinement de la cavité s’oppose a la déformation de la réponse en amont du
front. Elle limite donc son évolution en aval et facilite sa reglementation.

Si on donne au noyau une rigidité suffisante, il devient possible de maintenir le terrain a
I’intérieur du rayon d’influence du front de taille, essentiellement en domaine élastique, et
d’obtenir ainsi des phénomenes de déformation réduits.

Au cours de ces dernieres années, la disponibilité des technologies d’excavation et de
renforcement a abouti a une véritable révolution dans les tunnels, qui permet a P. Lunardi de
proposer une méthode innovante de conception et de construction appelée 1’approche
ADECO-RS (analyse des déformations contrdlées dans les roches et dans les sols). Dont
I’application en Italie [a partir des années quatre vingt] a donné lieu a des résultats
exceptionnels voire incroyables.
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Renforcement du front de taille d’un tunnel par boulonnage.

111.3. L’analyse des déformations controlées dans les roches et dans les sols

ADECO-RS:

Cette analyse représente une nouvelle procédure de conception et construction dont la qualité
s’est définitivement révélée dans les excavations de tunnels dans des conditions de contraintes
et déformations difficiles ou I’application d’autres méthodes telle que la NATM qui intervient
en aval du front, par une simple action de confinement pour réduire la convergence de la
cavité (ne tient pas en compte ’extrusion et le pré-confinement).

Donc, Lunardi préconise de mettre au point un eélément structural ayant des caractéristiques
géomécaniques capables de limiter I’extrusion prématurée du front et I’apparition de zones en
déformations plastiques. Ces ¢éléments agissent a I’intérieur du massif en amont du front
lorsque celui-ci est encore impliqué par des contraintes de type tridimensionnelles et réalisent
I’effet de pré-confinement par :

Des interventions de conservation directe qui consistent a réaliser un pré-souténement
afin de protéger le contour du noyau, tels que le jet-grouting, le prédécoupage
mécanique ou encore la réalisation d’un arc cellulaire.

Des interventions de conservation indirecte qui consistent a améliorer les
caractéristiques du noyau par exemple par congélation ou par mise en place
d’inclusion en fibre de verre (FGT ; fibres glass tubes) au noyau.

Des interventions de conservation mixte qui réunissent a la fois une intervention
directe de protection et une intervention de renforcement du noyau, (prédécoupage
mécanique + FGT).

Les interventions opérationnelles et leurs actions de pré-confinement au front de
taille

Jet —grouting sous-horizontal

A

M

Section A=A

Section A-A

Renforcement du noyau par des tubes en fibre de verre (FGT)
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Section A=A

Figure 111.6 : Quelques méthodes de renforcement du noyau (Lunardi 2008).

Parmi ces techniques, I'utilisation d’un pré-renforcement a I’aide de tubes en résine renforcée
par des fibres de verre qui nous intéresse plus particulierement dans cette étude.

111.3.1. Les phases particuliéres de ’approche ADECO-RS :

111.3.1.1. Phase de reconnaissance : identifier les caractéristiques du milieu en termes de
mécanique des roches et des sols (étude géologique et géotechnique plus ponctuelle et plus
détaillée des terrains concernées par I’excavation de tunnel).

111.3.1.2. Phase de diagnostic : au cours de laquelle, sur la base des éléments recueillis lors de la
phase précédente, le concepteur est appelé a faire (théoriquement) des prévisions fiables
concernant la réponse en déformation du milieu a I’action de 1’excavation sans interventions
de stabilité, et on détermine le comportement du milieu (front stable, stable a court terme ou
instable).

111.3.1.3. Phase de thérapie :

Choix de I’action de confinement ou de pré-confinement a exercer au front vis-a-vis de la
stabilité et de la déformation, au moyen d’une série de contrdle et des mesures in situ et en
laboratoire. Pour estimer les pressions et les déformations exercées au front, on fait certaine
mesures :

A. Mesure d’extrusion : in situ, on utilise des extrusometres qui fournissent la déformation
longitudinale du front (en vraie grandeur). En laboratoire on utilise un essai d’extrusion en
cellule triaxiale qui va permettre de trouver la pression que 1’on doit appliquer dans la cavité
de I’échantillon pour limiter la déformation axiale de 1’échantillon & un niveau donné, et
notamment pour éviter une trop forte plastification de ce dernier. Cette pression est alors
utilisée, par transposition au tunnel réel, pour dimensionner le boulonnage du front de taille
et obtenir I’ordre de grandeur des valeurs d’extrusion au front du tunnel.

B. Relevés topographiques des déplacements absolus du front de taille, a 1’aide de mires
optiques effectuées ou les travaux d’avancement sont arrétés.
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Extrusometre

Extrusion ——

Figure 111.7 : Les différentes mesures d’extrusion (Lunardi 2008).

C. Mesure de pré-convergence : on utilise des extensometres introduits verticalement dans le
terrain au niveau de la clef et des flancs du tunnel au cours de construction ou on utilise les
mesures expérimentales de I’extrusion (figure 111.8).

Extrusométre
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Figure 111.8 : Mesure de pré-convergence selon les mesures de 1’extrusion.

Naturellement, toutes ces mesures s’accompagnaient toujours des mesures traditionnelles de
convergence, et de mesures de contrainte dans les revétements.

Choix des interventions de confinement et pré-confinement fondé sur les récents progrés en
champ technologique, afin d’obtenir la stabilisation compléte du tunnel. Nous définissons

aussi la composition des sections type longitudinale et transversale (leur dimensionnement et
leur efficacité) en utilisant un calcul numérique.

111.3.1.4. Phase opérationnelle : on réalise I’avancement dans le tunnel en mettant en ceuvre des
soutenements de stabilisation (jet-grouting, fibre de verre...), en les adaptant en termes de
confinement et pré-confinement a la réponse réelle en déformation du massif.

111.3.1.5. Phase de Vérification : permette de vérifier I’exactitude et la justesse des calculs faits
dans la phase de diagnostic et de thérapie par la lecture des phénomenes de déformation
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comme réponse du milieu durant 1’avancement de I’excavation, et contrdler le tunnel aprés
I’exécution entiére.

11.4. Le boulonnage du front de taille :

I11.4.1. Histoire du clouage des terres :

Le clouage des sols et des roches est une technique pratique et économique pour le
renforcement des sols et des roches en place. Le principe qui consiste a renforcer le terrain
autour d’une excavation souterraine a 1’aide de barres beaucoup plus raides que le massif
environnant est trés bien ancien mais ’origine du clouage peut étre trouvée aux Etats Unis
comme technique de souténement dans les mines des (1947). L’extension de cette technique
aux terrains de caractéristiques médiocres a conduit a I’utiliser de maniére systématique
comme souténement radial, en I’associant au béton projeté (Nouvelle Méthode Autrichienne).

L’idée d’appliquer le boulonnage au front de taille du tunnel s’est développée dans les années
80, et sa premiére utilisation concerne un des tunnels de la ligne ferroviaire Grande Vitesse
Rome-Florence, en Italie (1988). Les boulons utilisés sont en fibre de verre (FGT).

I11.4.2. Technique de boulonnage frontal :

Deux matériaux sont utilisés pour la fabrication de boulons ; ’acier et la fibre de verre, le
premier étant utilisé pour le boulonnage radial des tunnels alors que le second est associé au
boulonnage frontal.

Différents boulons en acier existent suivant leur mode d’ancrage au terrain :

111.4.2.1. Les boulons a ancrage ponctuel sont scellés au terrain seulement a ses extrémiteés ; Les
tiges utilisées sont des tiges lisses dont le diameétre varie entre 16 et 25 mm. La longueur de
ces boulons peut varier de 1 a 4 m, exceptionnellement 5 ou 6 m. (ex : fente et coin et coquille
d'expansion).

111.4.2.2. Les boulons a ancrage réparti sont scellés au terrain sur toute sa longueur grace a un
coulis de ciment ou de résine, la longueur de ces boulons est comprise entre 1 et 8 m. Il est
recommandé d'utiliser des tiges nervurées qui augmentent I'adhérence de la barre a l'intérieur
du scellement plutdt que des tiges lisses. Leur diametre varie entre 16 et 32 mm. Le principal
avantage de la résine réside dans son temps de prise compris entre 30 secondes et 5 minutes
au lieu des 3 ou 4 heures pour le mortier. Cette différence peut permettre de réduire le
déconfinement du terrain qui s'opére avant que le scellement au mortier soit efficace.

111.4.2.3. Les boulons a friction sont constitués d’un tube creux a haute adhérence dans lequel
une pression interne (par exemple, injection d’eau pour les boulons expansifs [Swellex])
permet de plaquer le boulon directement contre le terrain.

On s’intéresse ici uniquement aux boulons frontaux en résine de polyester renforcé de fibres
de verre (appelés plus couramment boulons en fibre de verre FGT) qui sont a ancrage réparti.
Il en existe plusieurs types sur le marché, suivant leur forme. Certains sont constitués d’un
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tube nervuré en fibre de verre servant également de tube d’injection du mortier de scellement,
alors que d’autres sont constitués d’éléments triangulaire ou rectangulaire en fibre de verre
associés a un tube d’injection en PVC (figure 111.9). Ces boulons sont utilisés avec la méthode
du creusement en pleine ou demi section.

Forage Ex100mm

tube dinjection

B odon constitgé

de 3 plagquettes
Fondelle en acier

@ = Almm

Figure 111.9 : Boulons en fibre de verre (Lunardi 2008).

Les différents éléments formant un boulon sont assemblés sur chantier, et leur longueur est
généralement comprise entre 10 et 20m. Ils ont placés a I’intérieur d’un forage frontal
d’environ 10 cm de diamétre (figure 111.10), réalisé a 1’aide d’une foreuse puis scellés au
terrain par 1’injection de mortier de résine ou de mortier de ciment dans le tube d’injection.

Figure 111.10 : Pose de boulons en fibre de verre au front de taille.

Remarque :

Les Japonais utilisent depuis une dizaine d’années une méthode qui s’appelle FIT (FRP Tube
pour Injection), est une technique de pré-confinement qui consiste a renforcer le front de taille
par boulonnage frontal utilisant des inclusions tubulaires en GFRP (tube d’injection en
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polymere renforcé de fibre en verre) scellés dans le terrain par un systéme d’injection (coulis
de ciment).

Cette méthode de renforcement (FIT) est utilisée lors de I’excavation du tunnel T4 de
I’autoroute Est-Ouest en Algérie avec un creusement séquentiel.

111.4.3. Caractéristiques d’un boulon en fibre de verre :

Les boulons en fibre de verre possedent une forte anisotropie (résistance au cisaillement six
fois moindre que la résistante a la traction), qui permet ainsi d’assurer une destruction facile
par les engins d’abattage au fur et a mesure de 1’avancement.

Leurs propriétés mecaniques relevées sur quelques exemples sont résumées dans le (tableau
11.1).

Caracteéristiques Valeurs
San-Vitale, | Madrid, | France, Toulon | Algérie, Tunnel
Italie (1995) | Espagne (1995) T4
Diametre externe (mm) 40 a 60 46 a 60 60 76
Diametre interne (mm) 10240 34440 40 60
Poids spécifique (kg/m?) 1700
Module d’¢lasticité (GPa) 19 30 20 20a30
Résistance a la traction (MPa) 600 550 500 600
Allongement a la rupture 2% 1,5% 2%
Résistance a la flexion (MPa) 500
Résistance au cisaillement 95 30 100
(MPa)

Tableau I11.1 : Caractéristiques mécaniques des boulons en fibre de verre.

111.4.3.1. Caractéristiques du scellement :

Les produits de scellement doivent garantir des caractéristiques d’interface suffisamment
élevées pour mobiliser 1’effort admissible dans un boulon sur quelques métres au niveau de la
liaison sol/coulis ou coulis/boulon. Ils permettent d’assurer le transfert de charge entre le sol
et le boulon. Le scellement se fait par injection a travers le tube du boulon.

La résistance au cisaillement est faible, néanmoins le scellement qui constitue une gaine
rigide autour du boulon apres durcissement apporte une certaine resistance au cisaillement et
en flexion supplémentaire qu’il est difficile de quantifier.

111.4.3.2. Mise en place dans le massif :

L’installation d’un boulon nécessite trois opérations qui sont le forage du trou, la pose du
boulon et I’injection du scellement qui peuvent étre mécanisées.

La continuité du renforcement dans le massif implique une densité de renforcement du noyau.
Celle-ci est fonction des performances des boulons, des parameétres géotechniques de
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I’ouvrage, des caractéristiques géotechniques du massif et de I’état de contraintes initial dans
le terrain. Donc I’impératif de productivité impose des boulons de grande longueur capables
de supporter des efforts de tractions éleves afin de limiter le nombre de forages a réaliser.

En pratique, deux modes de renouvellement du boulonnage au front existent :

1. Le cycle court: le renouvellement du boulonnage partiel est effectué a chaque passe
d’excavation. Ceci correspond a un linéaire de boulons constant et a une densité de
renforcement qui décroit a I’avant du front. Les boulons sont pratiquement renouvelés tous les
trois métres.

2. Le cycle long: le renouvellement total du boulonnage est effectué apres quelques
avancements. Ce qui correspond a un linéaire de boulons qui n’est pas constant et, & une
profondeur des boulons qui décroit a I’avancement.

L’intervention au front de taille est plus longue (on renouvelle I’ensemble du boulonnage)
(figure 111.11).

Tunnel de Toulon (France): cycle court Tunnel de Tartaiguille (Espagne) : cycle long
_ AN | R < mT
= 3m =

— =

Figure 111.11 : Deux types de cycles de boulonnage du front.

111.5. Dimensionnement du boulonnage frontal :

Le boulonnage frontal s’inscrit dans les ouvrages en sol cloué, dont le comportement est un
probléme complexe a cause des phénoménes d’interaction entre les différents constituants de
I’ouvrage (sol, boulons et parement) d’une part et la stabilit¢ globale de I’ouvrage d’autre
part. Différentes méthodes de dimensionnement ont déja été proposées pour les tunnels
boulonnés radialement mais tres peu pour les tunnels boulonnés longitudinalement.

111.5.1. Approche en stabilité :

111.5.1. A. Analyse type équilibre limite :

Une modélisation simplifiée du front de taille consiste a considérer un talus vertical soumis et
téte a un chargement évalué par différentes méthodes empirique (figure 111.12). Ces approches
donnent le coefficient de sécurité de I’ouvrage vis-a-vis de la rupture mais ne donnent aucune
information sur le champ de déformation de I’ouvrage.
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Distribution de
C1é du tunnel ignors charge
y

Front de taille Boulons honzontaux

Figure 111.12 : Dimensionnement courant du boulonnage frontal.

Ces approches restent trés imprécises puisqu’elles s’appuient sur un calcul 2D (largeur
infinie) alors que le probléme réel est a 1’origine tridimensionnel. De plus, cette hypothése
consiste & ne pas prendre en compte le terrain situé au-dessus du toit du tunnel.

1.s.1.8. Calcul ala rupture:

Ces approches visent a vérifier la stabilité globale de 1’ouvrage et fournissent un facteur de
sécurité vis-a-vis de la rupture. Le boulonnage est de maniére générale pris en compte par sa
résistance a la traction et au cisaillement a I’intersection avec la surface de rupture dans le
massif. Leca et Panet (1988) ont proposé une approche du calcul a la rupture dans le cas d’un
matériau purement cohérent (critére de Tresca) et dans le cas plus complexe d’un critére de
Mohr-Coulomb et pour des terrains purement frottant proposé par (Leca et Dormieux, 1990).

Peila (1994), dans une étude numérique tridimensionnelle d’un tunnel a front de taille
boulonné, a suggéré qu’une surface de cisaillement ne se développe pas nécessairement et que
c’est juste un phénomene d’extrusion du front, comme cela a été confirmé expérimentalement
par Broms et Bennermark (1967) et il a conclu qu’une analyse basée sur 1’équilibre limite
semble étre trop simple pour donner des résultats convenables pour le dimensionnement de
I’ouvrage.

111.5.2. Approche en déformation :

11.5.2. A. Calcul analytique :

La résolution d’un phénomeéne complexe de manicre analytique nécessite des simplifications
importantes et limite ainsi son domaine d’application. Néanmoins les calculs analytiques de
part leur rapidité d’exécution permettent de fournir au projeteur des outils efficaces dans de
nombreux cas et, permettent d’effectuer des études paramétriques. Rappelons que ces modeles
sont basés sur la mécanique des milieux continus et permettent de connaitre le champ de
déplacement et de contraintes dans le massif modélisé.

111.5.2. B. Approches homogénéisées :

Cette technique consiste a remplacer la structure hétérogene par un milieu homogéne
€quivalent, en prenant en compte I’anisotropie induite par le renforcement aussi bien du point
de vue de la déformabilité que de la résistance. Cette approche s’applique aux cas ou 1’on
s’intéresse au comportement global de I’ouvrage et a condition que le renforcement soit
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réparti uniformément dans le massif traité, et qu’il soit suffisamment dense pour que le milieu
puisse étre considéré comme homogéne a 1’échelle macroscopique. De nombreux auteurs se
sont penchés sur la méthode de I’homogénéisation (Muir (1979), Egger (1978), De Buhan et
al. (1989), Graso et al. (1991), Pelizza et al. (1994), Bernaud et al. (1995b) et Wong et al
(1997)).

On peut citer quelques approches en homogénéisation, qui sont couramment utilisées :

111.5.2.B.1. Amélioration des parameétres d’élasticité et de plasticité
anisotropes :

Bernaud et al (1995) et Panet (1995) ont mis en application une approche en homogéneisation
par I’amélioration des paramétres d’élasticité et de plasticité anisotropes du matériau
équivalent amélioré dans les directions longitudinale (boulonnage au front) et transversale
(boulonnage en paroi). En fait, la démarche originale de cette approche a été proposée par
Greuell (1993). Dans cette approche, les hypothéses qui sont considérées, sont les suivantes :

- les conditions axisymétriques sont vérifiées (tunnel profond, état de contraintes initial
isotrope, massif homogene).

- le comportement du massif non renforcé est décrit par une loi élastoplastique avec critere de
Tresca (sol cohérent), caractérisée par un module d’Young E, un coefficient de Poisson v et
une cohésion. Cette approche est appliquée au cas d’un tunnel renforcé radialement et/ou
longitudinalement dans le front (Figure 111. 13).

L J

. dc !
A E section AR’ section BB’

Figure I11. 13. Boulonnage radial et frontal des tunnels.

Les modules d’élasticité dans la zone renforcée sont déterminés comme suit dans le cas ou
seule la rigidité axiale du renforcement est prise en compte :

e Le module d’Young et le coefficient de Poisson dans la direction longitudinale au
renforcement sont pris égaux a :

EL:ES+AF*EF et Vi, =V
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e Le module d’Young et le coefficient de Poisson dans la direction transversale au
renforcement sont pris égaux a :

(Ar * Er) + E:S

E+r=E t
TS V) « (A, *E,) +Es

(@ +v)=(A =E;) +Eg
VA=)« (A, *E,) + Es

VT

e Les modules de cisaillement sont pris égaux a :

Eg

G:GL:GTZZ*(1+V)

N mxd? 1 R .
Ou:A = : Pour le boulonnage radial.
4 (pr*br) (R+7r)
mxd? 1 .
A= Ry Pour le boulonnage au front de taille.
f*Df
Es : Le module d’Young de sol.

Le coefficient de Poisson de sol.
: Le module d’Young du renforcement.

o m <
e -

Le diamétre d’un boulon.

111.5.2. B.2. Homogeéneisation simplifiée :

Cette approche a été développée dans le cadre du projet CASTOR et elle a été implantée dans
le code CESAR-LCPC. Elle considére une augmentation isotrope du module et de la cohésion
du terrain. Ces deux parameétres sont calculés en se placant au milieu des boulons. Les valeurs
du module et de la cohésion homogénéisée sont alors données par les expressions suivantes :

AE = E, * A,
T
Ac=7b>|<ar

Ou:
T}, : La traction admissible du boulon

1 :
ar = — Pour le boulonnage au front de taille.
pr*bf

111.5.2. B.3. Symétrie cylindrique :

Greuell (1993) cherche a simplifier le boulonnage sans altérer la géométrie du probleme et par
I’intermédiaire de 1’homogénéisation des milieux périodiques réduit le renforcement d’un

73



Chapitre Ne III Renforcement du front de taille d’un tunnel par boulonnage.

tunnel par boulonnage radial a un probléme unidimensionnel. La liaison sol/boulon étant
supposée parfaite et I’état de contraintes initial isotrope, cette approche est donc valable pour
les tunnels a grande profondeur.

Dans le domaine élastique, Greuell aboutit aux mémes formules que Gerrard (1982) et
Romstad (1976) pour les modules d’¢lasticité dans les directions longitudinales et
transversales et les compléte en introduisant le fait que la proportion volumique (n=Sr/S. (Sr :
section transversale du renforcement, S : section transversale de la cellule de base)) diminue
lorsque I'on s'éloigne de la paroi. L’effet du renforcement se traduit par une amélioration
importante du module d’élasticité dans la direction du renforcement.

T0(r,8,2)

Figure 111.14 : Cellule de base du milieu homogénéisé.

Dans le domaine plastique, Greuell suppose que le critere de résistance du milieu
homogénéisé est confondu avec son critere de plasticité.

111.5.2. B.4. Approche en symetrie sphérique :

Jassionnesse et Dubois (1996) et Wong et al. (1997) ont aussi écrit explicitement la loi de
comportement élastoplastique du massif homogénéisé du front de taille boulonné. Ils ont fait
I’hypothése de champs de déplacement, de contrainte et de déformation sphériques et de
boulons de longueur infinie. La solution établie indique I’étendue des zones plastifiées dans le
sol et dans les boulons autour du front ainsi que la grandeur de la convergence en paroi. Wong
et al. (1997) ont effectué une étude paramétrique, laquelle a conduit a la mise en ceuvre
d’abaques de pré-dimensionnement du systeme de boulonnage de front.

111.5.3. Calculs numeériques :

Pour la méthode des éléments finis, trois types de modélisation du renforcement par
boulonnage des tunnels peuvent étre utilisées : des approches simplifiées, 1’homogénéisation
et la modélisation compleéte du terrain, des inclusions et leur interaction.
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1.5.3.1. Approches simplifiées :

Ces approches ne prennent pas en compte directement le boulonnage, mais tentent de
simplifier 1’apport de renforcement du boulonnage par 1’utilisation d’un parametre
généralement difficile & quantifier. Il est intéressant de noter que les approches existantes sont
généralement applicables pour des tunnels a grande profondeur et un champ de contraintes
isotrope en configuration axisymétrique. Quatre méthodes principales existent :

e [’augmentation du module ¢élastique du noyau d’avancement.

e [’augmentation de la cohésion du sol dans le noyau.

e [’augmentation de I’angle de frottement et de la cohésion du noyau.
e L’application d’une pression au front de taille.

111.5.3.1. A. Module du sol renforcé :

Lunardi (1989) propose de prendre en compte 1’effet des ¢léments de renforcement comme
une augmentation du module de déformation du noyau (reliant cette valeur au nombre de
boulons, a la cohésion et a I’angle de frottement du massif de sol.

111.5.3.1. B. Cohésion renforcée :

Les études de Muir (1979), Egger (1978), de Buhan et al. (1989), Graso et al. (1991), Pelizza
et al. (1994) se sont intéressées également a déterminer 1’apport du renforcement en termes de
résistance. Elles ont conclu que la résistance a la traction du renforcement donne au matériau
composite une cohésion augmentée en fonction de la cohésion du terrain et de la résistance a
la traction des inclusions, provenant de la mobilisation du frottement entre le sol et le
renforcement. On peut citer une approche qui a été proposee par Egger (1978). Cette approche
se traduit dans le plan de Mohr-Coulomb par le schéma présenté sur la Figure (111. 14) :

TA

//Cl o,

(F3+Ac3) ol ol

Figure 111. 14. La présence des boulons dans le plan de Mohr-Coulomb.

Si I’on appelle ¢ la cohésion initiale du terrain, I’apport des boulons aboutit a une cohésion
améliorée : ¢’ = ¢ + Ac. Le critere de Mohr-Coulomb s’écrit :

0, —03 01103
2 2

singp —ccosp =0
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L’action des boulons est prise en compte sous la forme d’une contrainte de confinement
supplémentaire (Figure 111. 14). Le critere devient alors :

01 — (0'3 + AGg) (o3} + (03 + A0'3)
2 2

sing — c'coscp =0

La translation du critere vers le haut se traduit par une augmentation de la cohésion qui est
définie par :
1+ sing
=—— % Aoy
2 x con
Ac3 : est calculé a partir de la valeur minimale entre la résistance a la traction et la résistance
a I’arrachement du boulon.

AGB = min(Rtraction ’ Rarrachement ) * ar

1 :
= Pour le boulonnage au front de taille.

" pexbg

ay

1 R

= Pour le boulonnage radial.
(prvbr) R+ ]

ay

Grasso et al. (1991) ont proposé une approche similaire en utilisant 1’amélioration fictive de la
cohésion qui est définie par la relation suivante :

_ Ao (z 9)
Ac = . * tan 2+2

n*Ty
S

Ol] AO’g =

n : est le nombre de boulons.
S : est la surface représentative d’une section de tunnel boulonné.
Tb : est la traction admissible du boulon.

Dans cette approche, ’effet des boulons se traduit uniquement sur la cohésion du terrain et
néglige totalement leur contribution dans les zones de terrain dont le comportement est
¢lastique. On fait donc I’hypothése que I’influence des boulons dans la zone élastique est
négligeable.

111.5.3.1. C. Modele d’Indraratna :

Indraratna & Kaiser (1988, 1990) ont réalisé des calculs axisymétriques en simulant la roche
renforcée avec des proprietes géo-mécaniques ameliorées (Crenr €t @rens). Ces
caractéristiques sont reliées a la densité de boulonnage par le coefficient § ou :
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_n*d*k*a
B SL*ST

Avec :

d : diametre du boulon.

A : coefficient de frottement entre la sol et la roche.

a : rayon du tunnel.

SL et St: qui représentent respectivement la distance longitudinale et transversale entre les
boulons.

Les deux propriétés géo-mécaniques améliorées sont définies de la maniére suivante :
_ B(1 + sing) + 2sing
renf = B(1 + sing) + 2

2¢.coso(1 —sing - )(1+P)
2coso, (1 — sing)

sing

Crenf =

111.5.3.1. D. Pression appliquée au front de taille :

Une autre approche proposée par Peila (1994) consiste a prendre en compte ’apport du
renforcement par une pression exercee au front de taille. Cette pression est égale a la somme
des efforts dans les boulons ramenée a la surface du front, I’effort étant pris comme égal a la
valeur inférieure de la résistance a la traction ou a I’arrachement du boulon.

nAGadm rlSlTadm }

Prent = min{ 3 , 3

Avec :

n : nombre de boulons.

A : section d’un boulon.

Gadm . contrainte maximale admissible en traction dans un boulon.

S : surface excavée.

Tadm : contrainte maximale de cisaillement admissible a 1’interface boulon/terrain.
Si: surface latérale totale d’ancrage.

Pour les tunnels profonds, Peila (1996) aboutit a une bonne correspondance entre le calcul
numérique (3D axisymétrique) et les résultats expérimentaux en prenant en compte pour la
force dans les boulons la résistance a la traction.

111.5.32. Homogénéisation :

De nombreux auteurs se sont intéressés a la mise en ceuvre d’un module d’homogénéisation
dans un code de calcul. Bernaud (1995) a développé un module homogénéisé en déformations
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planes dans un code de calcul éléments finis prenant en compte le sol de maniere
élastoplastique et la liaison sol /renforcement en adhérence parfaite. Ceci permet de prendre
en compte en configuration axisymétrique du boulonnage radial et frontal.

Certains auteurs ont introduit concernant 1’adhérence parfaite entre la matrice du milieu
renforcé et les éléments de renforcement une possibilité éventuelle de glissement entre ces
deux matériaux.

Hermann et Al Yassin (1978) sur la base d’un code de calcul aux éléments finis ont pris en
compte un déplacement relatif a D’interface du milieu. Ils ont ensuite effectué une
comparaison avec un modeéle ou les inclusions sont discrétiseées, pour aboutir a des résultats
identiques.

L’intérét principal de la mise en ceuvre d’un module d’homogénéisation réside dans le fait que
I’on puisse prendre en compte, dans une configuration axisymétrique, le boulonnage frontal et
radial ce qui permet d’éviter le recours au calcul 3D. Ceci rendre les études possibles vu le
faible temps de résolution d’une telle approche.

111.5.3.3. Approches prenant en compte la modélisation complete du terrain
et du renforcement :

Dans cette technique, les deux composants (terrain et boulons) sont discrétisées puis
assemblées par I’intermédiaire d’éléments d’interface. Les boulons peuvent étre soit
représentés par des éléments de massif, soit par des éléments barre. Les apports de ces
approches sont multiples car elles permettent notamment la prise en compte du déplacement
relatif sol/boulon par I’intermédiaire d’éléments d’interface et le calcul des efforts dans le
renforcement. L’utilisation de ces méthodes contribue a une meilleure estimation de la
contribution du renforcement a la limitation des déformations puisqu’elles sont les plus aptes
a modéliser la complexité des phénomeénes en jeu.

Deux types d’analyses sont possible : en déformation planes ou en configuration 3D.

111.5.3.3. A. Modeéles en déformations planes :

Un calcul en déformation planes n’est a priori acceptable que pour des éléments de
renforcement bidimensionnels (nappe géotextile, plaque métallique) qui sont continus dans
leur plan. Dans le cas de renforcement de type boulons, les nappes de renforcement
discontinues dans un plan horizontal sont prises en compte comme des éléments continus de
type plaque ou coque.

Deux méthodes en déformations planes existent pour modéliser les massifs renforcés par des
boulons :

La premiére consiste a remplacer une nappe discontinue de boulons par une nappe continue,
dont les propriétés macroscopiques sont equivalentes a celle de la nappe réelle. Si on étudie
une section verticale passante par une rangée de boulons, méthode a deux inconvénients :
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e La continuité des déformations et des contraintes entre les points situés de part et
d’autre de la nappe n’est pas assurer.

e Les mouvements du sol sont orientés par la plaque. Le résultat est d’autant plus erroné
que les plaques sont inclinées.

La deuxieme consiste a étudier la section verticale ou la continuité du sol n’est pas rompue en
modélisant 1’influence des boulons sur cette section de sol. Deux méthodes ont été proposées :

. La premiere méthode (slipping strip analysis) présentée par Naylor (1978) est basée sur
I’é¢tude d’une section verticale a mi distance entre deux rangées verticales de renforcements.
L’interaction entre le sol et la rangée verticale de boulons est modélisée par une zone verticale
d’interface cette méthode revient a placer les renforcements hors de la section de sol étudiée
et a utiliser une sorte de fonction de transfert de charge pour modéliser 1’interaction entre le
sol et les boulons. Cette méthode conserve la continuite verticale du sol.

. La seconde méthode est proposée par Unterreiner (1994) qui consideére qu’il n’est pas
nécessaire d’introduire une zone verticale continue d’interfaces mais qu’il suffit de modéliser
I’interaction entre la section de verticale de sol et chaque boulon par une fonction de transfert

de charge. Celle-ci doit étre calculée de maniére appropriée ou mesurée a partir d’essais
d’arrachement sur massif.

A T’heure actuelle, certains programmes comme FLAC raisonnent en termes de fonctions de
transfert de charge entre le sol et les boulons. D’autres programmes de calcul comme CESAR
ou PLAXIS ne permettent pas de travailler avec des fonctions de transfert de charge. Il
convient d’utiliser la méthode de la plaque équivalente avec les valeurs des parametres
appropriées qui sont difficiles a mesurer.

La modélisation des boulons la plus simple et la plus pratique par éléments finis consiste a
utiliser des éléments barres. Les boulons sont représentés par des éléments linéaires
bidimensionnels qui se placent sur le maillage entre les nceuds correspondant a I’emplacement
d’un boulon. L’interface terrain-boulon est alors considérée comme présentant une adhérence
parfaite. Ces boulons obéissent a une loi de comportement élastique linéaire. Ils sont définis
par deux paramétres : le module d’Young Er du boulon et la section A du boulon. La force
axiale N est alors liée a la déformation ¢ par la relation :

N=E.*A=xeg,
Ces éléments barres travaillent uniquement en extension ou compression. Le comportement

purement élastique de ces éléments implique de s’assurer aprés chaque étape de calcul que
I’effort normal dans le boulon ne dépasse pas la limite élastique de 1’acier.

111.5.3.3.B. Modéles tridimensionnels :

Le calcul 3D semble a priori le plus approprié afin de prendre en compte la complexité du
systéme sol/boulons.
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D’aprés Smith (1992), les modélisations tridimensionnelles sont indispensables a cause des
déplacements relatifs importants entre le sol et les boulons dans le cas d’un mur en sol cloué.
Dans le cas d’un calcul 3D, il est nécessaire de connaitre la loi de comportement locale entre
le sol et les boulons avec précision.

Yoo (1999) présente 1’étude d’un front de taille renforcé par boulonnage et aboutit aux
conclusions que les parameétres importants sont la longueur et le nombre d’inclusions au front
et que ces parametres sont plus influencés par les propriétés géotechniques du massif que par
propriétés géométrique (C/D).

1.6. Conclusion :

Le comportement du noyau d’avancement au cours d’excavation joue un role trés important a
la stabilité de tunnel. Lunardi (1993) préconise de donner une rigidité suffisante au front de
taille (boulonnage au front), ayant la possibilité de maintenir le terrain a I’intérieur du noyau
pour réduire les déformations proviennent de I’excavation.

Plusieurs hauteurs préoccupées du massif renforcé par inclusions linéiques ont remarquées
une grande complexité concernant le comportement et la modélisation du sol/boulon, car leurs
parametres et lois d’interactions sont vraiment difficiles a mesurer, donc il faut ¢laborer une
étude longue et minutieuse pour anticiper les déformations du noyau.

Plusieurs approches ont été élaborées pour étudier le comportement du sol renforcé
frontalement :

e L’approche de type calcul a la rupture qui visent a déterminer les limites de 1’équilibre
du massif, mais ne prennent pas en compte le niveau de déformations du massif.

e Les modélisations en déformations qui peuvent prendre en compte directement le sol,
les clous et la liaison.

Ces deux approches peuvent conduire, soit a des solutions analytiques, qui supposent toujours
des conditions tres idéalisées, soit a des approches numériques.

Enfin, la modélisation des boulons par la méthode numérique en utilisant des approches
simplifiées peuvent étre le meilleur modeéle, car elles sont simples a utiliser et en plus elles
n’utilisent pas beaucoup d’espace mémoire de calcul (travaillant en 2D).
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Iv.1. Introduction :

Dans ce chapitre, nous présentons la description du tunnel T4 qui se trouve au Nord-est de la
ville de Constantine, et les différentes études et reconnaissances géologique et géotechniques
adaptées afin de déterminer les caractéristiques et le comportement de sol, et les méthodes de
réalisation et les différents modes de renforcement et surtout les parameétres d’auscultation
requis pour le tunnel a court et a long terme.

IV.2. Description générale du tunnel T4 de I’autoroute est-ouest :

Le tunnel T4 s’inscrit dans le cadre de la réalisation de 1’Autoroute de 1’Unité Maghrébine
(AUM) d’environ 7000 km de longueur, traversant 1’ Algérie d’une longueur de 1200 km.

Le tunnel fait partie de la section 4 de cette autoroute, il traverse Djebel El-Kantour au Nord
Est de la ville de Constantine. Le tunnel autoroutier comprend deux tubes pratiquement
paralléles d’une longueur totale de 2500m [PK : 229+226,5 jusqu’a 231+725,0 pour tube
gauche et PK : 229+216,5 jusqu’a 231+743 pour la droite], ils accommodent un trafic a sens
unique sur trois vois (figure 1V.1), les tubes sont séparés par un écartement de 22m. Les
dimensions de la section transversale de chaque tube autour de la ligne théorique d’excavation
est 17,9m de largeur et 13m de hauteur. Un tunnel d’acces de 320m de longueur a été congu et
connecté au tube principal & 811m du Portail Nord, son objectif est d’améliorer 1’avancement
des travaux en ouvrant deux autres fronts d’attaque au milieu du tunnel tout en excavant vers
le Portail Sud, ceci permet de procéder au creusement sur six (06) fronts d’attaques : deux
(02) au Portail Nord (NG et ND), deux (02) au milieu du tunnel vers le sud (MGS et MDS) et
deux fronts au Portail Sud (SG et SD) [G : gauche , D : droite].

(PK231+725.0 )
(PK229+2265 ) P
(PKZ30+0140 ) B on—"\ Portail Nord
Portail Sud S~ ‘ﬁ’ir’ 5m T S A

203 0w

~—— 1701 o
~1290.8m

. T45—GAUCHE

Tan-orRoITE | N

2 sovce da [asaal cain reallut
Toharrm o lasaal = 40w/

. h‘ TAS-BROITE I I'.I T4L1;‘IJR5HTE Tunnel d’acces
L (MGS et MDS)
13960 " [157%7 ™
106.7m gl

(PK230+877.0 )

Figure IV.1: Tracé en plan du Tunnel T4.




Chapitre Ne IV Description et auscultation du Tunnel T4

Iv.3. Conditions géologiques et géotechniques :
L’étude géotechnique et géologique est basée sur les investigations récentes qui comprennent:

e Un relevé géologique, réalisé au 1/2000eme.

e L’établissement d’un profil géologique, au 1/2000eme.

e Une campagne geotechnique sur site incluant 9 sondages carottés, 4 sondages
pressiometriques, 6 tubes inclinométriques et 4 piézometres.

e Une campagne d’essais en laboratoire.

e Un relevé géophysique par la méthode de résistivité électrique (Electrical Resistivity
Tomography — Wenner Configuration).

Selon ces investigations, ils constatent que la géologie du massif traversée par le tunnel est
essentiellement de 1’age crétacé inférieur (Nappes Telliennes) et se compose de marnes et de
calcaires sous forme de blocs fortement pliés et cisaillés et des argilites altérées. Ceux-ci sont
recouverts par des dép6ts du Quaternaire, comprenant des argiles, des limons et des
conglomérats. La partie centrale du tunnel T4 passe dans la marne altérée. Cette derniére peut
étre considérée comme feuilletée, de couleur grise.

Les conglomérats qui surplombent la section intermédiaire du tunnel sont des terrains
meubles et n’affectent pas le tunnel. Cependant, il est prévu que le creusement du tunnel soit
principalement dans la marne altérée et/ou des argilites (figure 1V.2)

Marne, Parfois présence deau et couches faibles Argillite, Formation trés friable

Figure IV.2 : Coupe géologique du Tunnel T4

Les observations faites sur site au niveau des portails Sud et Nord, révélent des zones pouvant
étre susceptibles au glissement.

La couverture maximale du tunnel est d’environ 235m et la section la plus critique correspond
a la plus faible couverture est 17m.

Remarque :

Des essais chimiques réalisées par diffraction des rayons X montrent que l'argilite est une
roche composée principalement de trois types de minéraux : de l'argile (minéraux argileux :
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Kaolinite 28% , Illite 15%) gonflants et non gonflants, de (quartz principalement 26%) et des
carbonates (calcite principalement 7%).

Pour les propriétés mécaniques, des essais de pressiométres ont été réalisées pour déterminer
le module de déformation de cette roche, ils ont constatés que le module varié de 2 MPa a 8
MPa et la deuxiéme chose que I’argilite a un comportement différé c'est-a-dire il perd ces
propriétés mécaniques au cours de temps.

IvV.4. Conditions hydrologiques :

Les suivis piézométriques et les observations faites sur site ont révelés la présence d’eau a de
faibles profondeurs jusqu’a 6m en surface. Il est donc probable qu'une nappe phréatique,
relativement élevée, existe sur une grande partie de la longueur du tunnel. Cependant, les
marnes sont généralement de faible perméabilité, et donc la quantité prévue d'eau a rencontrer
dans le tunnel sera assez faible, a I’exception des zones fracturées et faillées ou des venues
importantes d’eau auront lieu. On note qu’une source d’eau a été détectée durant
I’investigation géotechnique.

D’autre part, les faibles résistivités interprétées par la campagne géophysique confirment
qu’une grande partie des marnes traversees par le tunnel T4 sera trés proche de la saturation
ou saturée.

IV.5. Méthode de réalisation et de soutenement :

Le creusement du tunnel T4 a débuté en 2007 a partir des deux portails “ sud et nord ”, en
opérant sur quatre fronts ce qui nécessite deux différentes installations de chantiers a chaque
extrémiteé du tunnel.

La réalisation s’effectue selon la méthode classique d’excavation en section divisée, car elle
offre plus de souplesse d’emploi et d’adaptation, moins couteuse en termes d’investissement
et d’exploitation et mieux adapté si la stabilité du front de taille est insuffisante.

Le souténement appliqué est principalement composé de boulons radiaux associés avec du
béton projeté et des cintres lourds.

IV.5.1. Les principes d’exécution du chantier sont les suivants :

(1). Excavation de la demi-section supérieure (la calotte + stross-1) : environ 125 m2 de
section est effectuée a 1’aide d’une machine a attaque ponctuelle. Le pas d’avancement est
environ 0,75m/jours avec mise en ceuvre de béton projeté de sécurité 10 cm sur le front.

(2). Souténement de la demi-section supérieure : le souténement est installé immédiatement
aprés I’excavation. Le type de souténement appliqué est : 40cm de béton projeté avec profile
d’acier HEB 200 et boulons radiaux.
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(3). Excavation de 1,5m du stross-2 pour la réalisation d’un radier temporaire en utilisant
30cm de béton projeté avec 2 treillis soudés ensuite un remblaiement provisoire. La distance
entre le front et le début de ’excavation du stross-2 est approximativement de 50 meétres.

(4). Laphase (du stross-2 plus le radier) exécutée comme suit :
e Déblaiement du remblai provisoire.
e Démolition des parois de radier provisoire.
e [Excavation jusqu' au niveau de radier définitif a l’aide de pelles hydrauliques
équipées ou non d’un brise-roche hydraulique. La distance entre le front et le début de
I’excavation est de 100 métres.

(5). Soutenement de la demi-section inférieure (stross-2 plus le radier) : le souténement
appliqué est identique a la demi-section supérieure sauf le béton projeté appliqué dans le
radier additionnel (partie basse) est 30cm d’épaisseur (voir figure 1V.3).

Béton projeté, Ep = 40cm
2 treillis soudes @5 — 150*150
Profiles d’acier HEB 200

Boulons d’ancrage :
Type SN, D : 25, L =6m

Radier temporaire
Béton projeté, Ep = 30cm
2 treillis soudes

Figure 1V.3 : Profil en travers de la méthode en section divisée.

(6). Radier en béton arme : le coulage du radier en béton armé par phases successives,
environ 20 a 40 métres derriére la demi-section inférieure.

(7). Revétement en béton : Le revétement du tunnel est constitué d’une coque en béton coulé
de 60 cm d’épaisseur réalis¢ a 1’aide d’un coffrage glissant. Le béton est mis en place a I’aide
de pompes a béton.

Remarque :

La réalisation du radier temporaire n’est pas toujours applicable, mais seulement pour certaine
section (ex : mauvais sol).
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IV.6. Processus de renforcement du tunnel T4 :

Lors du creusement du tunnel, I’utilisation d’un seul systéeme de souténement par
confinement (cintres, boulons, bétons projeté) est insuffisant, car les perturbations du massif
ont créé des déplacements et des déformations du sol qui peuvent affecter la stabilité de
I’ensemble.

L’importance de ces tassements et déformations est en relation avec les conditions
géologiques et hydrologiques. A titre d’exemple ;

Pour le portail nord, on remarque que les déformations sont petites jusqu’a 435m
d’excavation [PK : 231+290], aprés celui-ci le changement de la nature géologique du terrain
traversé, de marnes saines aux argilites peu friables a engendré des déformations plus
importantes allant jusqu’a 70cm dans quelques points. Donc pour atténuer ces déformations, il
a été décidé d’utiliser la méthode AGF «volte parapluie» comme pré-souténement en avant
du front de taille.

Aprés un avancement d’une trentaine de metres au niveau des tubes principaux, il a été
constaté encore I’accélération des déformations a I’intérieur du tunnel plus un éboulement
survenu au niveau du front d’attaque. La situation est devenue critique et nécessite le recours
a d’autres solutions de renforcement plus avancées afin de remédier au probléme d’instabilité
et assurer un environnement de travail plus sécuritaire. Pour cela, le groupe technique a opté
pour I’utilisation de la méthode FIT ou (ADECO.RS) qui est adaptée aux terrains ayant des
caractéristiques trés médiocres, friables et hétérogénes (figure 1V .4).

-
8 3 g
FiT % AGF-—Y
g "TEMTTE
No.415~410
FIT
Méthode L=68m
Clmant dinja=tion Calotte
<— No.503 (L=10m)
Sens d’excavation 1er Stross
T

430,00m

A

V.Y

508,00m

A

PK:231+725

Figure IV.4 : Processus de renforcement du tunnel (Tube gauche).

La méthode AGF consiste a mettre en place des barres longitudinales, légerement inclinée
vers le haut (10°) pour limité les décompressions et protéger le sol d’éventuelle rupture sur
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toute la section d’excavation. Ils sont appliqués sur le tiers ou le quart supérieur de la
circonférence avec une longueur égale 12,25m et une zone de consolidation de 50cm de
diametre.

La longueur de chaque creusement est égale 9m, c¢’est-a-dire aprés 9m d’excavation on place
un autre groupe de tubes (figure IV.5).

Tube AGF-P : L =12,25m

Quantité : 27 tubes Boulon d’ancrage :

L =4m.

Radier définitif

Renforcement du front par tubes en
Ep : 60cm P

(GFRP). Quantité : 49. L =19,5m

Figure IV.5 : Les types de renforcement du tunnel T4.

Iv.7. Le comportement différé (le fluage) :

Les roches ou les sols, peuvent présenter des évolutions de déformations a long terme en
fonction de temps. Cette évolution des déformations se manifeste lors de différents
phénomeénes d’origine mécanique, hydraulique, chimique et/ou thermique tels que (la
consolidation, le gonflement, le fluage, le vieillissement).

La consolidation est un phénomene élasto-plastique, différé dans le temps dont la durée
dépend de la perméabilité du matériau. Elle prend fin lorsque la pression interstitielle retrouve
sa valeur initiale. Parfois, le tassement ne se stabilise pas et continue au - dela de la fin
supposée de la consolidation primaire : il s’agit alors de tassement a long terme et ce
phénomene est appelé consolidation secondaire ou fluage. Ces tassements peuvent avoir des
conséquences importantes sur 1’ouvrage plusieurs décennies apres la fin de sa construction. Le
phénomene de fluage mérite donc d’€tre étudié avec précision pour palier a ces éventuels
problemes.

Le fluage des sols est di aux propriétés visqueuses de I’assemblage des particules minérales,
entourées d’eau adsorbée qui forme le squelette intergranulaire. Il apparait avec évidence au
cours de la consolidation secondaire : les contraintes effectives étant constantes, au moins
dans la direction axiale, la déformation se poursuit dans le temps. La premiére fonction d’un

86



Chapitre Ne IV Description et auscultation du Tunnel T4

modele mathématique du fluage est d’établir une relation entre cette déformation, la
contrainte constante et le temps. Mais la viscosité du squelette intervient quel que soit le
régime de chargement. Elle influe, aussi sur le développement de la consolidation
hydrodynamique, au cours de laquelle les contraintes effectives croissent lentement, ou sur la
déformation d’un sol de fondation progressivement chargé par un tunnel en construction.

Dans ce cas, le comportement différé des tunnels peut produire plusieurs types d’effets
différés, par exemple : une augmentation de la contrainte en fonction du temps pour le
souténement, ou une évolution des déplacements radiaux de la paroi du tunnel et un tassement
a la surface pour le massif. Cet effet est trés important et on ne peut pas le négliger. Dans
certains cas la déformation différée peut atteindre jusqu’a 70% de la déformation totale
Rousset (1988).

Les moyens mis en ceuvre actuellement de maniére courante pour la surveillance de tunnels
pendant les travaux et a long terme sont les auscultations.

IV.8. Auscultation du tunnel T4 :

L’objectif premier de 1I’auscultation est de maitriser les risques d’instabilité ou de tassements a
court terme et garantir la pérennité de I’ouvrage a long terme, d’ou il résulte presque toujours
les priorités suivantes :

1. L’évolution des déplacements en souterrain et en surface.
2. Controle de I’état de contrainte (a partir des déformations).
3. Suivi les conditions hydrauliques.

On représente ci-dessous quelques mesures d’auscultation acquise du point kilométrique
[231+253] et [231+218,5] qui se trouvent dans le portail nord gauche (zone de faible
couverture) lors de 1'utilisation de la méthode FIT, pour avoir une idée de I’évolution de ces
paramétres au cours de temps.

T4N—GAUCHE

PK: 231 +218,5

2= T4N-DROITE

T

PK: 231 + 253
Figure IV.6 : Vue en plan de PK : (231 + 253) et (231 + 218,5).
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Chapitre Ne IV Description et auscultation du Tunnel T4

Iv.8.1. Les paramétres a mesurer :

L’importance relative des divers paramétres a mesurer varie selon le type d’ouvrage, la
méthode d’exécution et la nature du terrain ; ainsi, 1’état de contrainte dans le terrain et les
tassements en surface.

Les parametres qu’ils sont en général les plus importants de mesurer :

IV.8.1.1. Parameétres géométriques :

e Tassement et rotation en surface.

e Déplacement en forage.

e Convergence de la paroi.

e Déformation du revétement définitif.
e [’extrusion.

IV.8.1.1.A. Tassement et rotation en surface :

Les mouvements provoqués en surface par les travaux souterrains peuvent étre mesurées soit
par :

Des mesures topographiques (ou optiques) ; qui relévent la position de reperes passif fixés sur
les structures en utilisant un nivellement topographique classique. L’automatisation récente
des appareils de mesure leur permet désormais de relever un trés grand nombre de points.

Des mesures de mouvements ponctuels par des capteurs fixés sur les structures et reliés a une
centrale d’acquisition ; elles permettent de suivre des variations de niveau (teléniveau
hydraulique) ou des rotations (électro-nivelle).

Pour ces types de mesure, il importe de bien veiller a la qualité du support des capteurs et leur
fixation.

Iv.8.1.1.B. Déplacement en forage :

La mesure des mouvements (déplacements) a I’intérieur du massif au voisinage d’ouvrages
souterrains nécessite de disposer de forages. Ceux-ci sont équipés de bagues ou de tubes
spéciaux scellés au terrain dont ils suivent les mouvements ; on mesure alors les déplacements
de ces bagues par les manieres suivantes :

Soit en ramenant les translations vers la téte du forage ou elles sont mesurées par le biais de
tiges rigide, comme dans les extensometres manuels a tige ou (a tige avec capteurs).

Soit en mesurant directement les mouvements en profondeur grace a des capteurs fixés
(extensométre a capteurs inductifs et chaine inclinométrique en place).

Iv.8.1.1.Cc. Convergence de la paroi :

Les convergences que subissent les parois d’un ouvrage souterrain sont mesurées en utilisant
les méthodes suivantes :
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Les mesures topographiques optiques sur reperes fixés a la paroi, se sont imposees grace aux
progrés des appareils de haute précision (tachéométres électrique ou theodolites), avec les
quels on vise des cibles réfléchissantes scellées a la paroi. La mesure des distances et des
angles permet alors de calculer la position XYZ de tous les points visés par rapport a un point
de référence fixe.

Les mesures classiques de convergence en utilisant un distancemetre a fil invar, qui est plus
précis mais malcommodes a exécuter des ouvrages sous circulation.

La figure suivante représente la convergence et le tassement calculé du point (231+253).

Z1 —— Z1  —a— Z5
j/fff?ﬁxaﬁ —a— Z2
Z2 i 373

50

50 4

{m

-100

=
150 | &
=
-200 &
2
=250 E':ll;‘
=
%
-300 A o °
— Stabilisation
=350 -20
-400 -40
30M1/09 0502 13/04 19/06 25408 3110 0&/01 DATE 14103
Figure 1V.8 : Convergence et tassement de point (231+253). JOURS

Les mesures effectuées au niveau de ce point montrent que le tassement Z1 a atteint 15cm
aprés 10m d’excavation. A cette raison les travaux se sont arrétes (fleche rouge) presque 2
moins pour renforcé le front, puis I’excavation débute et le tassement se stabilise a 20cm.

IV.8.1.1.D. Déformation du revétement définitif :

Se sont mesurées a I’aide d’un extensomeétre a corde vibrante ; c’est un appareil trés courant
pour mesurer les efforts dans les cintre (sur lequel I’extensométre est soudé), ou au sein d’une
volte en béton coffré. La déformation de I’extensomeétre est mesurée par I’intermédiaire de la
variation de fréquence de résonance d’une corde vibrante.

IvV.8.1.1.E. L’extrusion :

On utilise des extrusométres qui fournissent la déformation longitudinale du front (en vraie
grandeur).
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IvV.8.2. Paramétres mécaniques :

e Force (tirant, boulon, pied de cintre...).
e Contrainte dans le terrain.
e Contrainte dans le souténement et le revétement.

Iv.8.2.1. Force (tirant, boulon, pied de cintre...) :

La mesure des efforts au sein ou a I’extrémité d’éléments de souténement (cintres ou boulons
le plus souvent) peuvent étre bien maitrisés sur les tunnels et donnent des résultats dont
I’incertitude est connue. Parmi les appareils utilisés le dynamomeétre, il est utilisé pour suivre
la tension d’un tirant ou d’un boulon (donc la pression qu’il exerce sur sa plaque d’appui). Le
principe de mesure est plus souvent la mesure directe de la pression engendrée par cette force,
au moyen de capteurs variés : a corde vibrante, a conte pression, a jauge électrique.

On peut aussi utiliser des jauges de contraintes sur corps en acier ou des extensometres a
corde vibrante.

La figure suivante représente les forces dans les boulons pour le point kilométrique
(231+218,5).

160.0 — I - ! _I —ﬂ—h::d:S.Sn_\ —V—:1:§:§§|1
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100.0 Fro—
f
|
20.0 |I|I_|_ ; — T e
|
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Figure IVV.9 : Forces dans les boulons pour le point (231+218,5).
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On remarque qu’aprés trois jours de creusement les forces parviennent a 100 KN pour le
boulon M4 et 60 KN pour M5 (ce sont des forces de traction) ca veut dire il y a un
déplacement horizontale en M4 plus grand que M5.

Iv.8.2.2. Contraintes dans le massif ou le souténement :
Les contraintes dans le massif ou le soutenement sont mesurées par les appareils suivants :

= Cellule hydraulique de pression totale.

= Mesure de contraintes par surcarottage.

= Mesure des contraintes au Borehole-slotter.
= Mesure des contraintes au vérin plat.

Ces mesures sont toujours difficiles et approximatives avec une application restreinte, a titre
d’exemple, la méthode du surcarotage qui est basée sur le relachement des contraintes dans
une carotte lors de son détachement progressif du massif ne donne des résultats incontestables
que pour des roches homogeénes, isotropes ; tout écart par rapport a ces qualités entraine des
calculs tres lourds et des difficultés d’interprétation.

A gauche : Cellule hydraulique de pression totale A droite : Double extensometre a
avec capteur électrique pour mesure de contrainte au corde vibrante pour mesure des
contact béton —rocher. efforts dans un cintre.

Figure IV.10 : Type de cellule hydraulique et double extensometre.

La figure suivante représente les contraintes mesurées sur cintre pour le point (231+218,5).
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SECTION(COUPE) [ PK231+2185m ] [GO-1~G0-7]
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Figure 1V.11 : Les contraintes mesurées sur cintres.

Iv.8.3. Parametres hydraulique :

Les méthodes de mesure des paramétres hydraulique comprennent pratiquement les catégories
suivantes :

Les mesures de la pression interstitielle régnant au sien du terrain, qu’on la mesure
directement au point étudi€¢ ou par le biais du niveau hydrostatique d’un forage (tube
piézométrique ouvert ou ferme).

Les mesures de débit d’un canal d’exhaure, qu’il s’agisse d’un fossé ouvert ou d’une conduite
fermée (débitmeétre).

Iv.9. Conclusion :

L'instrumentation mis en place dans le tunnel joue un grand role pour observer le
comportement du terrain et le souténement pendant le creusement. Selon les mesures, les
déplacements enregistrés en faible couverture sont relativement élevés par rapport aux autres
sections, ils atteignent jusqu’a 70cm.

Du fait que le comportement du sol de certains points est hétérogéne, le recours aux méthodes
de renforcement est inéluctable pour arréter tous les mouvements surtout 1’extrusion.

Donc le renforcement et ’auscultation de tunnel T4 ont permis également d’améliorer la
sécurité du personnel et limiter les désordres du tunnel.
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Chapitre Ne V Apercu sur I’outil numérique et les lois de
comportements de sol.

V.1. Introduction :

Depuis une vingtaine d’années, encouragées par I’augmentation exponentielle de la puissance
de calcul des ordinateurs et une diminution identique des colits d’accés et de mise en ceuvre,
les méthodes numériques ont connu un développement trés important dans les bureaux
d’études et les centres de recherches en géotechnique. Leur utilisation est aujourd’hui trés
courante et la conception de grands projets passe forcément par des analyses de ce type afin
de vérifier la stabilité des ouvrages en interaction avec leur environnement, de contrdler que
les valeurs des déplacements et des contraintes soient admissibles et d’aider au
dimensionnement des structures.

Pour Dl’analyse des contraintes et des déformations autour d’une excavation, on peut
globalement distinguer deux catégories de méthodes numériques :

Les méthodes de type « eéléments limites » (boundary methods), dans lesquelles seules les
limites de la zone excavée sont divisées en éléments, I’intérieur de la masse rocheuse étant
représenté mathématiquement comme un milieu continu infini ou fini suivant que la frontiére
est ouverte ou fermée.

Les méthodes des domaines (domain methods), pour lesquelles I’intérieur de la masse
rocheuse est divisé en éléments géométriques simples, chacun étant doté de propriétés
géométriques et mécaniques. Le comportement collectif et 1’interaction de ces éléments
modélisent le comportement global et plus complexe de la masse rocheuse.

Parmi les méthodes des domaines les plus couramment utilisées : la méthode des éléments
finis et la méthode des différences finies, qui traitent le massif rocheux comme un milieu
continu, et la méthode des éléments distincts, qui modélise chaque bloc du massif comme un
élément unique.

La simulation numérique du creusement de tunnel est un probléeme un peu complexe. Il faut
définir la géométrie du milieu a modéliser, les limites entre les divers matériaux présents, les
chargements, les conditions aux limites, la connaissance de I’état initial, les lois de
comportement des matériaux. Ces conditions nécessitent un outil numérique bien adapté.

Nous présentons ici le principe de code de calcul PLAXIS 3D Tunnel et les lois de
comportements les plus utilisées.
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v.2. La méthode des éléments finis :

La méthode des éléments finis est une méthode de calcul approchée qui consiste a transformer
les équations différentielles de la mécanique des milieux continus en un systeme linéaire fini
d’équations algébriques, que I’on résout par des techniques numeriques traditionnelles. Pour
ce faire, le milieu réel est remplacé par un milieu équivalent contenu dans un contour
polygonal, le plus proche possible du contour réel. Ce milieu équivalent est ensuite divisé en
sous-domaines réguliers, appelés éléments finis (triangles et quadrilatéres pour un probléme
plan ; hexaedres et pentaedres pour un probleme tridimensionnel). Le champ de déplacement
a l’intérieur et sur le contour de chaque élément fini est déterminé par une interpolation
polynomiale entre des valeurs du champ en certains points de 1’élément, appelés nceuds.
L’ensemble formé par les éléments finis est appelé maillage.

Figure V.1 : Exemple d’un maillage en 2D et 3D.

v.3. Hypotheses de calcul et modeles numériques :

Le choix des hypothéses de calcul et, notamment, d’un modéle de comportement pour chaque
sol présent dans 1’ouvrage a étudier doit tenir compte des contraintes économiques et de délai
de I’étude (durée des calculs, temps passé par les ingénieurs a réaliser 1’étude numérique), et
aussi des informations disponibles sur les différents aspects du probléme. Par ailleurs, une
trop grande complexité du modeéle numérique peut créer des risques d’erreurs importants et
rendre I’exploitation des calculs inextricable a cause du nombre des variables calculées.

La modélisation par éléments finis d’un ouvrage est donc constituée par un ensemble
d’hypothéses, toujours simplificatrices, et la mise en ceuvre d’une suite de modeles, chacun
plus ou moins approche :

— modele géométrique (maillage, limites entre les couches, discontinuiteés, etc.).

— modele de charge (estimation des forces et des pressions, des déplacements imposés,
définition du phasage des travaux, conditions aux limites, décomposition en incréments pour
la résolution en comportement non linéaire, etc.).
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— modeéle hydraulique (sol saturé, état initial, écoulement permanent ou transitoire, position
de la surface libre, consolidation, etc.).

— modeles de matériaux (élasticité, élastoplasticité, viscoplasticité, etc.).
— modé¢le d’évolution (choix des pas de temps a considérer, historique des charges).
— modeles de structures (poutres, coques, plaques, élasticité, élastoplasticité, etc.).

— modeles d’interaction sol-structures (lois d’interface, modules de réaction, etc.).

Pour que les résultats demeurent réalistes, les hypotheses de calcul ne doivent pas négliger les
aspects essentiels d’un probléme : par exemple, on ne peut négliger les aspects mécaniques
liés au frottement dans la modélisation d’un pieu, ni les effets du front de taille dans la
modélisation du creusement d’un tunnel, ni les effets des écoulements transitoires dans les
sols peu perméables, etc. On peut se permettre beaucoup d’hypothéses et d’approximations
seulement si I’on a bien repéré et modélisé les caractéres essentiels du comportement de
I’ouvrage étudié. En général, 1’observation d’ouvrages réels permet de mettre en évidence ces
caracteres essentiels.

v.4. Le code Plaxis 3D Tunnel :

Plaxis 3D Tunnel est un logiciel géotechnique aux éléments finis spécialement destiné a
I'analyse en trois dimensions des déformations et de la stabilité des projets de tunnels. Les
applications géotechniques nécessitent des lois de comportement avancées pour la simulation
du comportement des sols et roches, qui est non linéaire, anisotrope et dépend du temps. De
méme, le sol étant un matériau polyphasique, des procédures spéciales sont nécessaires pour
prendre en compte les pressions interstitielles, qu'elles soient hydrostatiques ou non, beaucoup
de projets de tunnels impliquent également la modélisation des structures et de leur interaction
avec le sol. Plaxis 3D Tunnel est doté de fonctionnalités pour traiter de tous ces aspects
complexes. Des fonctionnalités sont disponibles, parmi lesquelles : la consolidation, les
écoulements, le calcul en grandes déformations (updated mesh),

Le modeéle 3D est créé simplement par extension linéaire du maillage dans la direction z,
I'utilisateur peut spécifier le nombre de plans (z-planes) et I'épaisseur des tranches (slices)
entre deux plans successifs. Le maillage 2D généré auparavant est répété pour chaque plan.
Le maillage 3D est créé en reliant les coins des éléments triangulaires 2D aux points
correspondants du plan suivant, de cette fagon, Plaxis génére un maillage 3D composé de
milliers d'éléments volumiques a 15 nceuds.

V.5. Formulation d’une loi de comportement :

Une loi de comportement exprime les relations existant entre les contraintes (les contraintes
effectives, dans le cas d’un sol saturé) et les déformations d’un petit élément de volume
macroscopique de matériau. La connaissance de cette loi est indispensable pour rendre
complet le systeme des équations de la mécanique des milieux continus ou du calcul des
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structures. En effet, tout probléme de mécanique comporte quinze inconnues, a savoir les six
composantes indépendantes du tenseur des contraintes (o), les six composantes
indépendantes du tenseur des déformations (g;;) et les trois composantes du champ de
déplacements (Ui). Pour résoudre le probléme, on dispose de trois équations scalaires
traduisant 1’équilibre local du systéme mecanique et de six équations cinématiques exprimant
les déformations a partir des dérivées partielles du champ de déplacements :

Gij,j + fi - pul =0

&j =5 (wij + )

La résolution du probléme nécessite donc six équations complémentaires ; ces équations sont
fournies par la loi de comportement, qui relie le tenseur des contraintes au tenseur des
déformations. Les six équations de comportement peuvent prendre des formes trés diverses,

Pour élaborer une loi de comportement, il consiste a construire une relation fonctionnelle
permettant d’exprimer les efforts intérieurs (contraintes) en fonction des grandeurs
cinématiques décrivant la déformation du milieu étudié Stutz (1987). L’écriture du modele
mathématique est effectuée dans le cadre de la mécanique des milieux continus et doit
respecter quelques regles formelles Noll (1958), dont certaines sont liées a des principes
physiques universels (principe de causalité, principe d’action locale, principes de la
thermodynamique) et les autres a des conditions d’invariance dans un changement de repére
ou dans son mouvement (invariance tensorielle, indifférence matérielle).

Une loi est suffisamment simple, doit comporter un nombre restreint de parameétres,
facilement identifiables et utilisable par les ingénieurs.

Vv.5.1. Lois de comportement élastique :

Lors d’un essai, la courbe effort-déformation reste la méme en chargement et en
déchargement, le comportement du sol est dit élastique. La relation comportementale
s’exprime par une fonction tensorielle (Cyjq), dont la forme dépend de la configuration de
référence choisie est telle que :

oij = Gy (&)

Le comportement élastique peut étre linéaire : le tenseur des déformations est proportionnel
au tenseur des contraintes au cours des sollicitations. Ce type de comportement a été
découvert par Hooke.

Le comportement élastique peut &tre non linéaire : les essais montrent genéralement que la
courbe effort-déformation devient rapidement non linéaire. En réalité, le comportement
linéaire constitue seulement une approximation du comportement réversible des matériaux
(ou a petites déformations).
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v.5.1.1. Comportement élastique lineaire isotrope (loi de Hooke) :

Un comportement élastique linéaire signifie que le tenseur de déformation reste proportionnel
au tenseur des contraintes au cours du chargement. Un matériau est dit isotrope si toutes les
directions sont équivalentes. Les relations gouvernant 1’¢lasticité linéaire sont les suivantes
(cas tridimensionnel) :

Eij = (1 + V)O'ij/E - Vtr(le)Si]-/E
Gij = Zusi]‘ + Atr(skl)Sij

Ou le parametre E représente le module d’Young, v le coefficient de Poisson, A et p les
coefficients de Lame, §;; symbole de Kronecher.

Les relations entre les paramétres de comportement sont suivantes :

}\ _ Ev _ E
T (1+v)(1-2v) H= 2(14v)
— nGA+21) _ A
E= A+u V= 2(A+p)

En introduisant deux autres parametres, le module de compressibilité volumique K et le
module de cisaillement G :

Gij = KSkk 81] + ZGei]-

1 1
Si]' = & Okk 81] + E Sij

Dans lesquelles e; et s; désignent respectivement les tenseurs de déformations et de

contraintes déviatoriques tels que :

1
€jj = & — Egkk6ij
1

Sij = 0y — Eakk6ij

Les relations entre les parametres de comportement K, G, E et v sont suivantes :

E E
K - G =
3(1-2v) 2(14+v)
_ 9KG v = 3K—2G
T 3K4G T 6K+2G
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v.5.1.2. Lois élastiques non linéaires incrementales :

Des lois sont dites incrémentales non linéaires si elles décrivent, dans leur expression, les
déformations irréversibles sans faire appel a des criteres de charge-décharge.

La non-linéarité du comportement des matériaux est un fait expérimentalement bien défini,
surtout pour les sols. Les essais sur le sol montrent que des les premiers chargements on
observe une non-proportionnalité entre les contraintes et les déformations que subit
1’échantillon.

L’écriture générale d’une loi de comportement sous forme incrémentale est loin d’étre simple,
car il faut définir des vitesses de contraintes et de deformations respectant le principe
d’indifférence matérielle. Les recherches expérimentales sur les lois de comportement
incrémentales se limitent pour cette raison le plus souvent au cas des petites deformations,
pour lesquelles le probléme de la définition des vitesses se pose en termes plus simples. En
effet, I’hypothése des petites déformations permet de négliger les changements de géométrie
trop importants, ou 1’ordre de grandeur des déformations reste faible ; les vitesses de
contraintes peuvent alors étre confondues avec les incréments de contraintes infinitésimales.

La formulation incrémentale de la loi de comportement est obtenue en appliquant qu’une
petite sollicitation appliquée, pendant un temps dt, induit une petite réponse déterminée et
unique. Il existe une fonction tensorielle F telle que :

F(dsij ,dO'i]' ,dt) =0

Plusieurs types de lois élastiques non linéaires ont été développés : quasi-linéaire, non
linaires continues (hypoélastiques et hyperélastiques). Parmi ces lois la plus connue est la loi
de Duncan (1980) qui se base sur une approximation hyperbolique des courbes de
comportement contrainte-déformation obtenues dans un essai triaxial de compression drainée.

V.5.1.3. Loi élastique non linéaire incrementale de type hypoélastique :

La formulation de type hypoélastique est utilisée pour décrire mathématiqguement le
comportement des matériaux, dans le cas ou I’état de contrainte dépendrait de I’état actuel de
déformation et du chemin de chargement. Pour cette raison les modules élastiques tangents
sont consideres.

La notion d’hypoélasticité consiste a faire 1’hypothése que I’incrément de contrainte dépend
non seulement de I’incrément de déformation mais aussi de la contrainte elle méme.

En mécanique des sols il existe deux catégories de méthodes hypoélastiques :

e Les modeles hyperboliques, c’est a dire une représentation linéaire élastique par
morceaux [Kondner (1963), Duncan (1980)].

e Les modeéles a modules variables.

Selon cette approche, la relation incrémentale entre contrainte et déformation peut s'écrire,
lors du m'®™¢ incrément de contrainte {do,,} et de déformation {de,,} :
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{doy} = [Com [{den}

Ou [Cm] est la matrice de rigidité incrémentale associée a cette étape de chargement (différent
donc d'un incrément a l'autre et d'un point a l'autre).

Vv.5.1.4. Le modele hyperbolique :

A partir de résultats d'essais triaxiaux, une relation hyperbolique a été proposée par Kondner
(1963) pour decrire le comportement des sols (figure V.2).

4 {ﬁ: = ﬂl}-
(01-Ta)s
—
B 1
I El"|
2] E
= (0,- )= 1
L I
E, (o,-0y,

Figure V.2 : Représentation de la loi hyperbolique (triaxial).

Cette relation s'exprime sous la forme :

(01 —03) =

Ou:

E : est le module d’Young.

g, . la déformation axiale.

(o7 — 03) ¢ : est la valeur asymptotique de la contrainte déviatorique (o; — 03).
(o0y —o03)f: contrainte deviatorique a la rupture avec la valeur de o5 appliquée.
o, et o3 : représentant les contraintes principales extrémes.

Les valeurs de (o; —o03), €t de (o —o3)f , déviateur a la rupture (ou résistance
déviatorique a la compression) du sol, sont liés par le rapport constant de rupture Rf, tel que:

(07 —03)f = Re(07 — 03) 1t

Le failure ratio (rapport de rupture) Rf est compris habituellement entre 0,6 et 0,9. Duncan et
Chang (1970) déterminent le déviateur a la rupture (o; — o3)¢ par le critére de Mohr-
Coulomb:

99



Chapitre Ne V Apercu sur ’outil numérique et les lois de comportements de sol.

2ccos@+203 sing

(07 —03) = I—sing

Ou:

c : est la cohésion du sol.

@ : estson angle de frottement interne.

Duncan et Chang permettent également la variation de ¢ en fonction de o5 selon la relation :

¢ = @9 — Aglogyg (%)

@, : est I'angle de frottement interne du sol.

Pa: est la pression atmosphérique de référence.

A : est la réduction supplémentaire de I'angle de frottement a chaque fois que o3 augmente
10 fois.

Vv.5.1.5. Le module variable :

Duncan et Chang (1970) ont complété la loi hyperbolique proposée par Kondner en y
introduisant le module tangent initial proposé par Janbu (1963) :

O3 n
Ei = Ky Pam (_>

Patm

K, et nsont des parametres obtenus a partir de résultats d'essais triaxiaux (figure V.3) :

)
atm

Log (E;/

v

log KCI
Log(o;/p )

Figure V.3 : Méthode de calcul des parameétres K, et n (d'apres Janbu).

En déchargement et en rechargement, le module se calcule selon :

O3 n
Eur = Kur Patm <_>

l:)atm
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B, = [1 - MU= ‘e
t 2(c cos@+o3sing) !

K, est généralement plus grand que la constante K, (figure 5.4).

A

(o1-o3)

€1
Figure V.4 : La relation contraintes-déformations en cas de chargement-déchargement dans
un triaxial Duncan et al. (1980).

De nombreux calculs par la méthode des éléments finis ont été effectués a 1’aide de ce
modele. Par contre elle présente les inconvénients suivants :

e Il est impossible de la justifier pour d’autres chemins de contraintes que ceux ayant
servi a son elaboration.

e Les incréments de contraintes et de déformations ont les mémes directions principales,
ce qui est en contradiction avec les expérimentations Loret (1981).

e Le matériau n’est jamais dilatant (v <0,5).

v.5.5. Conclusions sur les lois sans plasticiteé :

Les modeles basés sur les lois incrémentales sont faciles et sont capables de reproduire les
caractéristiques importantes du sol comme, non-linéarité, dépendance du niveau de contrainte,
utilisation de critére simple pour distinguer le chargement et déchargement.

Par contre elle présente les inconvénients suivants :
e FElles ne sont pas capables de prendre en compte I’effet d’effondrement, de

consolidation, de radoucissement ou durcissement, qu’on observe dans la plupart des
sols.

e Elles ne peuvent pas prédire un comportement dilatant avant rupture.

v.5.2. Lois de comportement élastoplastiques :

D’apres les essais réalisés sur des matériaux, lorsque la sollicitation dépasse un certain seuil,
des déformations irréversibles ou plastiques apparaissent et la courbe chargement—
déchargement (au cours d’un cycle) est différente de la courbe de chargement initial.
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Historiquement, 1’existence de déformations plastiques ou permanentes a ¢été mise en
évidence par Coulomb, qui publia en 1784 un mémoire intitulé (Recherches théoriques et
expérimentales sur la force de torsion et sur I’élasticité des fils de métal). Au niveau
microscopique, 1’origine des déformations permanentes dépend du matériau. Dans le cas des
sols, celles-ci proviennent de la modification de 1’assemblage des grains ou des particules
solides.

L’introduction du terme « déformation plastique » nécessite celui de la détermination d’un
seuil de contrainte (0" ) a partir duquel les déformations irréversibles apparaissent. En
adoptant le concept de déformation plastique dans les calculs, la déformation observée est
désormais appelée « déformation totale » et peut étre decomposee en :

e Déformation élastique,
e Déformation plastique.

L’expression de la déformation totale s’écrit alors :

e=¢%+¢€P

Pour formuler le comportement élastoplastique, il faut définir les trois regles suivantes :

. Un seuil de plasticité (surface de charge), qui caractérise I’état des contraintes multiaxiales a
partir desquelles commence 1’écoulement.

. Une loi d’écoulement, qui relie I’incrément des déformations plastiques aux contraintes
actuelles et a I’incrément des contraintes pendant 1’écoulement.

. Une loi d’écrouissage, qui spécifie I’évolution du seuil de plasticité pendant 1’écoulement.

La plasticité classée en deux catégories : plasticité standard (ou associée) et plasticité non
standard (non associée) ;

La plasticité standard représente le cas dans lequel le vecteur d’incrément de déformation est
perpendiculaire a la surface de plastification. Et la plasticité non standard, on utilise une loi
d’écoulement qui n’est pas associée a la surface de plastification mais a une autre surface que
I’on dénomme potentiel plastique.

T y=a T Y@
. g
Ep | (I)' E hi q);
L] '
Y Y
¢! 0] c' 9]
A A

Figure V.5 : Loi de plastification associée et non associée.
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v.5.2.1. Notion de surface de charge :

La frontiere entre les deux domaines : un domaine élastique (partie réversible) et un domaine
plastique (partie de déformations irréversibles), est caractérisée par une fonction scalaire F
appelée fonction de charge. Cette fonction peut évoluer en cours des sollicitations avec une
variable d’écrouissage jusqu’au critére de rupture:

F(Gij,sﬁ,k) =0

o;; . Tenseur des contraintes.
sf; : Les déformations plastiques

k : Parametre d’écrouissage.

Trois cas de figure se présentent donc :

F <0 Intérieur de la surface, ce domaine est élastique.
F> 0 Etat correspondant a I’extérieur du domaine.
F=0 Etat correspondant a la frontiére du domaine.

Lorsque le point représentatif de 1’état des contraintes atteint la surface de charge F=0, deux
cas de comportement élastoplastiques sont possibles :

a). La surface de charge n’évolue pas et I’expression de la surface de charge ne contient donc
pas de paramétre d’écrouissage.

b). La surface de charge évolue au cours du chargement (modéle élastoplastique avec
écrouissage).

v.5.2.2. Loi d’écoulement :

La valeur particuliére F est égale O constitue la condition de plasticité a partir de laquelle on
peut définir trois cas de chargement différents, pour un accroissement de sollicitation donng;
Soit df la variation correspondante de la fonction de charge :

dF = oF doj; + aFd 1°+6de
B aGij Gij asﬁ Sij dk
A. SidF<0;alors F+dF <0: et l'état atteint est élastique; donc dsfj =0
dk = 0 : et on a un processus de déchargement élastique.
oF
B. SidF=0c¢et daf; = 0 : (donc dk = 0); ce processus qui passe d'un état plastique a un

autre sans variation des incréments des déformations plastiques est appelé chargement
neutre.
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C. SidF =0 et dsg #0 ; ce processus fait passer d'un état plastique a un autre et
s'appelle chargement.

dF = oF do; >0
B aGi]' Gij

La régle d’écoulement plastique a pour objet d’exprimer (deﬁ ) en fonction de (doj;) et de
I’état d’écrouissage k.

L’incrément de déformation plastique (dsﬁ ) est caractérisé par sa direction et son amplitude,
la direction de Dl’incrément de déformation plastique est perpendiculaire a la surface
définissant le potentiel plastique G(ci]-) = 0. Le vecteur incrément de deéformations
plastiques peut étre exprimé par la régle d’écoulement suivante :

aG . , . .
dsg = d?\ﬁ dA >0 : (multiplicateur de la déformation plastique)
i

Si F =G, la loi est dite associée.

v.5.2.3. Loi d’écrouissage :

On appelle loi d'écrouissage une loi qui décrit explicitement la forme de la fonction de charge
ou celle qui définit I'évolution des surfaces de plasticité successives. Les deux lois
pratiquement utilisables sont :

Loi d'écrouissage isotrope :

Qui postule essentiellement que la fonction de charge est obtenue par une expansion uniforme
de la surface de plasticité initiale dans tous les sens. Les hypothéses de I'écrouissage isotrope
sont (l'isotropie est conservée et quel que soit le chemin suivi dans I'espace des déformations
pour atteindre un état de contrainte; la fonction de charge finale est la méme.

Loi d'écrouissage cinématigue linéaire :

Qui suppose essentiellement que la fonction de charge garde la méme forme que la surface de
plasticité initiale, mais qu'elle se déplace par translation dans I'espace des contraintes.

N | Ca
Surface de , Surface de
rypture .= C‘upture N
A /fv*\ *bar /v
4 // // B “-\ /ﬂ Accommodation
/ / .'M { Y/ P
// o
/ /S L, 7210 AR AT
[ )
{ . i { / \ }
R S — R P
Ecrouissage isotrope. Ecrouissage cinématique

Figure V.6 : Type d’écrouissage par essai cyclique limité en déformation. D’apres Dubujet
(1992).
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v.5.3. Technique de résolution :

La non linéarité du phénomeéne rend impossible la description d’une relation directe entre
I’état final des contraintes et celui des déformations. La résolution des problémes
¢lastoplastiques nécessité une analyse incrémentale puisque 1’état du géomateriau dépend de
I’histoire du chargement et de 1’état initial de géomatériau lui-méme. Afin de pouvoir suivre
la trajectoire du chargement, la charge totale {F} est appliquée en un certain nombre
d’incréments {AF}, suffisamment petits (pas forcément égaux) pour assurer la convergence.
Toutefois, ces incréments ne garantissent pas le suivi du comportement réel, car il existe un
cumul des erreurs au cours des incréments successifs. La matrice de rigidité tangente conduit
a la linéarisation du comportement a I’intérieur de chaque incrément, cette linéarisation par
morceaux s’écarte progressivement de la courbe du comportement réel (dans ce cas, on
observe une divergence monotone au cours des incréments). Il est donc indispensable
d’introduire des procédures itératives garantissant 1’équilibre des forces internes et externes a
la fin de chaque incrément, cette méthode s’appelle la méthode mixte (incrémentale/itérative)
de Newton Raphson.

Il'y a différentes variantes des méthodes de résolution, par exemple : Newton Raphson initiale
et modifiée et controle en longueur d’arc (Arc-lenght control).

Newton Raphson Initiale ; la matrice de rigidité est calculée uniquement une seule fois
(utiliser dans PLAXIS).

Modifiée : la matrice de rigidité est recalculée chaque incrément ou pas de chargement
(utiliser dans FLAC).

G 9
3g g
S b/
g ‘0 ) ‘

' J - AEP
Admis &tre sur la courbe Arrét des itérations lorsque
g g pour la démonstration i Ag < valeur fixée
- £ V | £
trlg 3¢ tlg  t=2g
Matrice de rigidité variable Matrice de rigidité constante

Figure V.7 : Schéma de résolution de Newton Raphson.

V.6. Procédure d’itération dans Plaxis :

La procédure d’itération est basée sur une méthode des contraintes initiales accélérée, pour
chaque pas de chargement, les erreurs d’équilibre dans la solution sont réduites grace d’un
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algorithme de résolution qui doit s’assurer que les erreurs restent localement et globalement
dans des limites acceptables. Les seuils d'erreur adoptés par Plaxis sont liés directement a la
valeur spécifiée de 1’erreur tolérée.

A Dintérieur de chaque pas, le programme de calcul continue les itérations jusqu’a ce que les
erreurs calculées soient inférieures a la valeur spécifiée. Si I’erreur tolérée est réglée sur une
valeur élevée, le calcul sera relativement rapide mais peut s’avérer inexact ; si elle est petite,
le temps de calcul peut étre tres long.

Quand le calcul atteint I’équilibre, un processus conduit a I'une des trois situations suivantes :

Casl:

e La solution a atteint 1’état d’équilibre avec un nombre d’itérations inférieur a celui
défini dans le paramétre de controle. Par défaut, ce paramétre est égal a 4. S’il faut
moins d’itérations pour obtenir 1’état d’équilibre que le minimum souhaité, le pas de
calcul est supposé trop petit. Dans ce cas, la taille de I’incrément de chargement est
multipliée par deux et des itérations supplémentaires sont effectuées pour atteindre
1’équilibre.

Cas2:

e La solution ne réussit pas a converger en un nombre d’itérations inférieur a desired
maximum. Par défaut, desired maximum vaut 10, le pas de calcul est supposé trop
grand. Dans ce cas, la taille de I’incrément de chargement est divisée par deux et la
procédure itérative se poursuit.

Cas3:

e Le nombre d’itérations nécessaire est compris entre les valeurs desired min et desired
max, auquel cas la taille de I’incrément de chargement est considérée satisfaisante. A
la fin des itérations, le nouveau pas de calcul commence. Sa taille initiale est choisie
égale a celle du pas précédent.

v.7. Lois de comportement utilisées dans Plaxis :
V.7.1. Modele élastique linéaire:

Ce modele représente la loi de Hooke pour 1’élasticité linéaire et isotrope. Le modele
comporte deux paramétres de rigidité élastique, le module d’Young, E, et le coefficient de
Poisson v.

V.7.2. Modele de Mohr-Coulomb:

Cette loi élastique parfaitement plastique est utilisée pour decrire de maniére approchée le
comportement des sols pulvérulents (sable), des sols cohérents a long terme (argiles et
limons) et de certaines roches. Pour les sables, il est généralement admis que les déformations
évoluent simultanément avec les états de contraintes et que les effets de la viscosité et du

106



Chapitre Ne V Apercu sur ’outil numérique et les lois de comportements de sol.

vieillissement sont négligeables. La vitesse de sollicitation n’a donc pas d’influence sur le
comportement du matériau.

Dans I’espace des contraintes principales effectives (o’;,0',,0'3) la surface définie par la
fonction de charge F est une pyramide de section hexagonale ayant pour axe la droite
d’équation : 6’y = ¢’y = ¢'3. L’équation de la surface de charge est la suivante :

F(o;) = lo'y — 6’3l — (6'; + 0'3)sing’ — 2c'cose’ = 0

La partie élastique du comportement est définie par 1’élasticité linéaire isotrope de Hooke. Au
total, la loi de Mohr-Coulomb comprend cing parametres mécaniques : E’ (module d’Young),
v’ (coefficient de Poisson), ¢’ (cohésion), ¢’ (angle de frottement) et y (angle de dilatance).

V.7.3. Hardening Soil Model (HSM):

Le modéle HSM, derivé du modéle hyperbolique de Duncan-Chang (1970) car il en reprend,
en les améliorant, les formulations hyperboliques et est adapté a tous les types de sols.

La surface de charge est décrite par deux mécanismes avec écrouissage isotrope contrélant
respectivement les déformations volumiques et déviatoriques (Figure V.8).

Les parameétres d’entrée sont :
Les paramétres de résistance «, c, et .
La rigidité du sol est définie par les paramétres :

e EL : Module sécant dans un essai triaxial qui caractérisant le cisaillement.

e E™ : Module tangent dans un essai cedométrique qui contrdle le comportement.
volumique.

e E: Le module de déchargement-rechargement.

e m: qui contrble la dépendance contrainte/rigidité selon une fonction de puissance
Janbu (1963).

V.7.3.1. Courbe effort-déformation :

_ 1 q <
& = 2Py 1 — q/qa pour q = qf
Et avec :
, . 2sing
qr = (CCOt@—Gs)m et q, = q¢/R¢

Le parametre Rrest analogue a celui introduit par Duncan.
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Asymptote
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1

Figure V.8 : Relation contrainte/déformation et surface de charge d’aprés Schanz et al.,
(1999).

V.7.3.2. Les modules :

m m
B pref ccotp — o'y B pref ccotp — o'y
50 — 50 oed — oed C COt(P + pref

; \m
ccotp —o
By = B (—‘p 3) p'ef = 100 kPa

Pour les sols pulvérulents on prend EL§ = E™

oed -

Pour les sols cohérents on prend Eff = 2% Erf.

Le modele HSM a pour objet d'améliorer le modele de Mohr-Coulomb sur différents points ;
il s'agit essentiellement :

e De prendre en compte I'évolution du module de déformation lorsque la contrainte
augmente : les courbes cedométriques tracées en contrainte-déformation ne sont pas
des droites.

e De prendre en compte I'évolution non linéaire du module lorsque le cisaillement
augmente: le module Eso n'est pas réaliste car il y a une courbure des courbes effort-
déformation avant d'atteindre la plasticite.

e De distinguer entre une charge et une décharge.

e De tenir compte de la dilatance qui n'est pas indéfinie.

La description compléte du HSM est donnée par Schanz et al. (1999).
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V.7.4. Modele pour les roches fracturées (Jointed Rock model) :

C’est un modéle élasto-plastique anisotrope, pour lequel le cisaillement plastique peut se
produire seulement dans un nombre limité de directions de cisaillement. Ce modéle peut étre
utilisé pour simuler le comportement des roches stratifiées ou fracturées qui doivent étre
paralléles.

Les parameétres essentiels de Jointed Rock model sont :

e Comportement élastique anisotrope pour les roches intactes : E; ,E, ,v;,v,,G,.
e Les parametres de résistance pour une directioni: o;, c;, et ;.
e Contrainte limite de traction : o,

V.7.5. Modéle pour sols ""mous'* avec effet du temps (Soft Soil Creep Model, SSCM) :

Un nouveau modele de fluage pour les sols argileux mous a été developpé par Vermeer et al,
(1997 & 1999). Ce modele permet de prendre en compte I'effet du temps sur la courbe
(déformation volumique / et logarithmique de la contrainte moyenne effective P') lorsque se
développe la consolidation secondaire. Cet effet a été traité par Bjerrum (1967). En premiere
charge ou décharge / recharge a une vitesse du chargement donnée, le modeéle de fluage se
comporte comme le SSM. Le modele montre une compression logarithmique avec une
distinction claire entre le chargement vierge et la décharge / recharge. Le fluage ou la vitesse
de fluage dépendent du niveau des contraintes en relation avec la contrainte de
préconsolidation et de I’OCR. Pour les sols normalement consolidés, la vitesse de fluage est
élevée, pour les sols surconsolidés la vitesse de fluage est faible. En conséquence, quand le
sol est chargé au-dela de la contrainte de préconsolidation, le fluage se développe rapidement
et la contrainte de préconsolidation apparente augmente. Quand la contrainte effective
appliquée est maintenue constante, la contrainte de préconsolidation croit avec le temps ;
mais, lorsque le sol devient plus surconsolidé la vitesse de déformation du fluage décroit. On
obtient alors une déformation additionnelle qui augmente logarithmiquement avec le temps,
comme le montre les essais oedométriques de consolidation secondaire.

Le modeéle de fluage comporte le paramétre p* (indice de compression secondaire). Le
paramétre p*  peut étre facilement relié au parameétre classique de compression
secondaire C, , utilisé en mécanique des sols.

Le modele de fluage présenté dans le cas de la compression unidimensionnelle, a été étendu
par Vermeer et al a un formalisme tridimensionnel permettant de prendre en compte I’effet du
temps sur n’importe chemin de contrainte. Le modéle est utilisable dans les applications
pratiques, et ses parameétres peuvent s‘obtenir a partir des essais oedométriques.

V.7.5.1. Rappel sur les parametres du modéle :

Le Soft Soil Creep Model exige donc les constantes matérielles suivantes
Les paramétres de rupture comme dans le modéle du Mohr-Coulomb :

C': Cohésion effective  [KN/m2]
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¢ : Angle du frottement [°]
v : Angle de dilatance  [°]

V.7.5.2. Les paramétres de SSCM :

k* : Indice du gonflement modifié.

A" @ Indice de compression modifie.

u* : Indice du fluage modifié.

v, Coefficient du Poisson pour décharge-recharge.

V.7.5.3. L’indice de gonflement modifié, I’indice de compression modifié et ’indice de
fluage modifié :

Ces paramétres peuvent étre obtenus a partir d’un essai de compression isotrope ou d’un essai
oedométrique. Lorsqu’on trace le logarithme de la contrainte en fonction de la déformation, la
courbe peut étre approché par deux lignes droites. La pente de la courbe de consolidation
normale donne I’indice de compression modifié A*, et la pente de la courbe de décharge (ou
gonflement) peut étre utilisée pour calculer I’indice de gonflement modifié k*. Remarquons
qu’il existe une différence entre les indices modifiés A* et x™et les paramétres originaux du
Cam- Clay « et A. Le paramétre p* peut étre obtenu par la mesure de la déformation
volumique sur une longue durée. Si on trace cette déformation en fonction de logarithme du
temps, on retrouve le parametre pu* qui présente la pente de la partie linéaire de cette courbe
(voir figure V.9).

L Int 124
1
. IR S
H - - c
1
c t=t-1_

-cY |—1—)-4p— 1

) EE t'

Figure V.9: La consolidation et le comportement du fluage dans un essai oedométrique
standard.

V.7.5.4. Relations avec les parametres du Cam- Clay :

Relation avec les paramétres classiques :
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\* = Cc K = il_\’ur Cr * Cq
1+e 23 1+vy 14e s 2.3(1+e)

Il n’existe pas une relation exacte entre les indices de compression isotrope K et K" et I’indice
du gonflement unidimensionnel Cr, parce que le rapport entre la contrainte horizontale et
verticale change durant la décharge unidimensionnelle. Pour I’approximation, ci-dessus, on
suppose que le cas de contrainte moyenne durant la décharge est un cas de contrainte isotrope,
les contraintes horizontale et verticale sont égales.

Pour donner des ordres de grandeurs des parametres du modéle, on peut utiliser les
corrélations proposées par Vermeer et al (1999):

A = 1,(%)/500 et A"/u"=15a25 et lerapport A"/x*=5a10

Pour caractériser une couche particuliére du sol mou, il est aussi nécessaire de savoir la
pression de préconsolidation initiale o,,,. Cette pression peut étre calculée depuis le rapport

(OCR). Par la suite, o, peut étre utilisé pour calculer la valeur initiale de la pression de
préconsolidation généralisée P".

V.7.5.5. Coefficient du Poisson:

Dans le cas du SSCM, le coefficient du Poisson est un constant élastique pur mesuré sur un
chemin de charge-décharge. 1l est différent d'un coefficient de Poisson mesuré sur une
premiére charge: ceci explique que ses valeurs soient généralement emprises entre 0,1 et 0,2

v.8. Conclusion :

Les modeles d’éléments finis élaborés aujourd’hui deviennent trés complexes a cause des
géométries tridimensionnelles considérées, il semble que les géotechniciens de bureaux
d’études privilégient encore des analyses trés simplifiées, et ne réalisent
qu’exceptionnellement des analyses difficiles, donc les lois développées (évoluées) ne sont
pas toujours utilisables pour tous les types de cas.

Les lois sont basées sur un schéma classique : représenter au mieux le comportement sur des
chemins de contraintes simples et connus afin de déterminer les parameétres de la loi et puis
passer au calcul d’ouvrages réels.

Les paramétres doivent étre peu nombreux et assez faciles a déterminer, ce qui n’est pas le cas
dans la plupart des modéles, mais plus la loi est complexe plus le nombre de parametres
augmente.
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Chapitre Ne VI Modélisation numérique d’une section
de tunnel T4

vI.1. Introduction :

Dans cette partie nous allons modéliser numériquement le point kilométrique [231+253] qui
se trouve au portail nord gauche. Pour les raisons du renforcement de massif par des
inclusions linéiques frontales et radiales, il est nécessite d’utiliser un mode¢le tridimensionnel.

La modélisation consiste a faire une comparaison entre la méthode NATM et la méthode
ADECO.RS avec les points de ressemblances et de différences entre les résultats numériques
et les mesures d’auscultations.

V1.2. Présentation de la procédure de simulation :

vi1.2.1. Caractéristiques géométriques et géotechniques :

Figure VI.1 : Dimensions de tunnel.
L’¢épaisseur du souténement est 40cm (contient le béton projeté et les cintres métalliques) et

le revétement définitif est 60cm. L’adhérence béton/sol est supposée parfaite.
La couverture au dessus du tunnel est de I’ordre de 27m, au centre du cercle de rayon 8,5m,

_—///

£3,13m

PK231+200 P20 240 260 280 300 320
PK': 231+253

Figure V1.2 : Vue en coupe longitudinal de la zone a faible couverture.
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VI1.2.2. Les caracteéristiques geotechniques utilisées :

Lors du creusement du tunnel, il y a toujours une diminution de la contrainte normale a la
ligne d’excavation (déchargement). L’AFTES (1994) consideére que les essais cycliques
(chargement/déchargement) demeurent les plus adaptés pour 1’évaluation des modules de
déformation. Pour raison de ce qu’il vient d’étre dit, on a choisi le modele Hardening Soil
pour modéliser notre section.

Massif

Loi de comportement utilisée Hardening Soil
Module sécant EEf MPa 4
Module cedométrique Er¢, MPa 4
Module de déchargement Erf MPa 13
m 0.9
Cohésion C KPa 10
Angle de friction ¢ (en degrés) 15
Angle de dilatance y (en degrés) 0
Coefficient de poisson v 0,3
Poids volumique yq4 KN/m3 20

Tableau VI.1 : Paramétres mécaniques utilisés lors de la modélisation.

La nappe phréatique n’a aucune influence sur le comportement du tunnel.

V1.2.3. Boulonnage radial :

Les boulons utilisés sont des boulons a scellement réparti (scellement au mortier de ciment),
leur longueur est 4m et 6m espacé suivant I’axe du tunnel de Im. Les boulons sont représentés
par des éléments linéaires et la liaison entre boulon/sol est supposée parfaite.

Le comportement purement élastique de ces éléments implique de s’assurer aprés chaque
étape de calcul que I’effort normal dans le boulon ne dépasse pas la limite élastique de 1’acier.

vi.2.4. Le maillage tridimensionnel :

| 27m

Figure V1.3 : Le maillage adopté pour le calcul 3D
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Pour des raisons de symétrie un demi de la géométrie est modélisé. Pour tenir compte de
I’évolution des déplacements avec la profondeur et, minimiser I’influence de la condition aux
limites, les frontieres du modéle selon (X et Z) doivent étre situées a 4 ou 5D du tunnel.

Le fond du modéle numérique est bloqué dans les trois sens (X, Y et Z) et le déplacement est
laissé libre & la surface topographique (voir figure V1.4).

Uy = libre

Ux=0 P+ ot

= Iibret Bl
¢Z =0 =4
Ux=0 —~E

»

Uy=0

< [Y

X

Ux=0

Figure V1.4 : Les conditions aux limites suivant le plan (X, Y).

Le terrain a ét¢ modélisé par des éléments triangulaires prismatiques a 15 nceuds comporte
environ 5300 éléments et le maillage nécessite d’étre raffiné dans les zones de forte variation
des contraintes.

v1.3. Les différentes analyses adoptées :

Comme on a dit, on va modéliser une section de tunnel T4 en utilisant deux méthodes, la
NATM et ADECO.RS avec les différents modes de souténements et de renforcements.

VI1.3.1. La méthode NATM :

La nouvelle méthode autrichienne de construction de tunnels suit une conception qui utilise le
terrain autour de la cavité (sol ou roche) comme élément de support par activation d'un
anneau de terrain portant (elle intervient seulement en aval de front). Le souténement utilisé
dans ce travail consiste de :

1. Cintres métalliques HEB 200 + une couche de 40cm de béton projeté + treillis soudé +
les boulons d’ancrage.
2. Tous les types de soutenements precédents (cas 1) + la volte parapluie.
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VvI1.3.2. La méthode ADECO.RS :

Pour le cas du tunnel T4, des interventions de conservation indirecte ont été utilisées pour
améliorer les caractéristiques du noyau et minimiser 1’extrusion par la mise en place
d’inclusion en fibre de verre (FGT ; fibres glass tubes) au noyau (la méthode FIT). Dans ce
cas le renforcement est constitué de :

e Cintres métalliqgues HEB 200 + une couche de 40cm de béton projeté + treillis soudé +
les boulons d’ancrage + des tubes en fibre de verre au noyau d’avancement.

Plaxis ne permet pas de dessiner directement les boulons frontaux, donc on va recourir aux
approches simplifiées précitée dans le chapitre trois :

e L’augmentation du module élastique du noyau d’avancement.
e L’augmentation de la cohésion du sol dans le noyau.

e L’augmentation de la cohésion et I’angle de frottement.

e L’application d’une pression au front de taille.

La méthode NATM : La méthode ADECO.RS :
Action de confinement Action de confinement et de
pré-confinement

T EERY
1

- thll:E
RN

Intervention Intervention

A A=A
]{I{ﬁj{l__l” :: :‘" e T

N 1 A

o

Citres métallique, une couche béton projeté | Tubes en fibre de verre au noyau
et les boulons d’ancrage d’avancement

Figure V1.5 : La différence entre la méthode NATM et ADECO.RS.

VI1.4. Les résultats rechercheés :

e [L’extrusion de front de taille.

e Le moment et I’effort tranchant dans le souténement.
e Les déplacements.

e Les efforts dans les boulons.
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v15. La méthode NATM :

VvI1.5.1. Simulation de creusement :

Le creusement commence a partir de point kilométrique [231+253], la modélisation du
phasage de creusement a été congue conformément aux étapes de creusement effectuées
réellement, ou le creusement a été réalisé par sections divisées avec un décalage de (2 a 5m).
C’est-a-dire on excave 20m ; le décalage entre la calotte et le stross est de 2 a 5m (voir figure
V1.6).

A4
I I I I I T T
| | | | | | | | |
: ] acatore
| T e
| o Le stross
I [ i
| [ <" ==
< 20m >

A<« Coupe A-A

Figure V1.6 : Schéma représente I’avancement de creusement.

V152, Les caractéristiques du soutéenement (cintres et béton projeteé) :

Le souténement provisoire du tunnel est constitué par des éléments plaques quadrilateres a 8
neeuds. Les plaques sont des éléments de structure utilisés pour modéliser des structures
élancées placées dans le sol et ayant une rigidité de flexion EIl et une raideur normale EA
significatives.

Etant donné qu’il y a deux éléments (cintres et béton projeté), il est approprié d’utiliser une
rigidité flexionnelle et normale équivalente.
Le calcul de la rigidité flexionnelle et normale équivalente est comme suit :

EAeq = EpAp + (S22 — 1) B, 2

E,

Eleq = Eply + (EEb — 1) By

E A | d EAcq El, v [ deg
(MPa) (m?) (m*) (KN/m) (KN. m?/m) (m)
Béton 10.000 0,4 533%1073 | 1
projeté 5,18 * 10° 6,9 * 10* 0.15 | 0,4
Cintres 2.10° | 781x107% [ 0569107 | 1
HEB 200

Tableau V1.2 : Caracteéristiques mecaniques de béton projeté et cintres.
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VI1.5.3. Les caracteéristiques de boulons radiaux utilisés :

L E A EAq F.x (traction)
(m) | (MPa) (m?) (KN/m) (KN)
Boulons 6 2% 10° 5104
5
Coulis de ciment 23+%10% | 7,85+ 1073 2,8%10 350

Tableau V1.3 : Caractéristiques mécaniques de boulons.

VI5.4. Le premier cas :

Le souténement utilisé est : Cintres métalliques HEB 200 + une couche de 40cm de béton
projeté + treillis soudé + les boulons d’ancrage.

VI1.5.4.1. Phasage de calcul :

Phase 1 : Phase initiale.

Phase 2 : Excavation de 5m de la calotte + ’activation de souténement et les boulons radiaux.
Phase 3 : Excavation de 5m de la calotte + 6m du stross + 3m du radier avec I’activation du
souténement et les boulons radiaux.

On applique une certaine force au font (ca signifier le 10cm de béton projeté qui a été
appliqué au front).

Phase 4 : Excavation de 5m de la calotte + 6m du stross et 6m de radier + activation du
soutenement et les boulons radiaux, (toujours une force de pression au front).

Phase 5 : Excavation de 5m de la calotte + activation du souténement et les boulons radiaux.
Phase 6 : Excavation de 3m du stross + 3m du radier.

Phase 6 : Excavation de 3m du stross + 6m du radier avec 1’activation du souténement et les
boulons radiaux (voir figure VI1.7).

Phase 3 Phase 5
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Phase finale

Figure V1.7 : Phases de calcul pour le premier cas de la méthode NATM.

Remarque :

Il 'y a un radier temporaire entre la calotte et le stross afin de limiter les déplacements
verticaux au cours d’excavation.

VI1.5.5. Le deuxieme cas :

Le souténement de 2°™¢ cas est celui du premier mais on ajoute la vodte parapluie sur le tiers
ou le quart supérieur de la calotte et on élimine les boulons radiaux qui se trouvent a cette
distance.

La vodte parapluie consiste a mettre des barres d’acier longitudinales inclinées a certain angle
(= 50° ), ’avantage est d’assurer une stabilité suffisante durant I’excavation et limiter les
déformations.

Les barres d’aciers utilisées dans le tunnel T4 consistent de vingt sept tubes qui font 12,25m
de longueur et un diametre égal 11,4cm. Le matériau d’injection qu’il a été utilisé est de la
résine de silicate (donne une forte liaison interne entre les sols).

Chaque groupe de tubes est séparé par une distance de 9m ; c'est-a-dire, on met le premier
groupe puis on excave 9m pour placer le deuxiéme et ainsi de suite (voir figure V1.8).
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Tube AGF-P :
L=12,25m

Boulons d’ancrage :
Type SN, L=4m

Coupe A.A

Figure V1.8 : Schéma représente la méthode de la vodte parapluie.

V1.5.5.1. Modélisation de la volte parapluie :

Plaxis permet seulement de dessiner des boulons suivant le plan [X, Y], c'est-a-dire les
boulons radiaux. Mais si on a un tunnel renforcé frontalement ou par des inclusions inclinées
suivant la direction Z, il faut utiliser la méthode d’homogénéisation.

L’homogénéisation d’un massif de sol renforcé, consiste a remplace (boulons et sol) par un
matériau homogenes équivalent, représentatif du sol.

Pour remplacer le sol par un matériau homogéne, on utilise soit un module de déformation
equivalent ou une cohésion equivalente. Dans notre modélisation, on utilise un E., . (Voir
figure VI1.9).

_— Ecoutis _— E - Eeq
eq /
(‘ Ebouton E—> ’/ —>

= ST— Esol

™~ Esol

1. Etat initial 2. Remplacer E ouis €t Epoulon 3. Etat final :

par Eeq E(sol +coulis +boulon )

Figure V1.9 : Principe de la méthode d’homogénéisation.

V1.55.2. Représentativité de la cellule de base :

Nous allons tout d’abord définir la cellule de base. Ce terme représente la structure
¢lémentaire du composite sol/boulons autrement dit c’est le plus petit volume contenant les
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matériaux constitutifs du sol renforcé. La figure suivante illustre notre cellule de base (pour la
volte parapluie).

A /—| La résine. @ = 50cm

@

g\\—i Le sol

Figure V1.10 : Cellule de base représentative du sol renforcé.

70 cm

La représentativité de cette cellule de base définit I’aptitude de celle-ci a représenter la réalité
sur I’ensemble du massif renforcé.

La densité de boulonnage Db, en d’autre terme le nombre d’inclusions par meétre carré de paroi
se doit étre assez ¢élevée afin que la méthode d’homogénéisation puise étre employée (la

section ep¢

section e doit étre suffisamment

fraction surfacique de renforcement d =

faible d<<1), et que la rigidité des boulons soit beaucoup plus grande gue celle du sol.

V1.5.5.3. Déetermination du module équivalent :

Pour déterminer le E., , on utilise le tenseur des contraintes homogeénéisé qui provient de la
somme de la contribution de chacun des deux matériaux, ou on utilise directement la formule
suivante :
E = EsAs + Ecouli Acouti + EpAp
ed b x h

b * h : Surface de la cellule de base.
A : Surface du matériau.

E A E.A b*h Eeq Eeq /
(MPa) (m?) (KN) (m?) (MPa) Esol
Sol 4 6,1 2,44 x 10*
Boulons 2 %10° 61073 1,2 * 10° 6,3 1146,7 286,68
La résine 3x10% 0,2 6 % 10°

Tableau V1.4 : Détermination du module équivalent pour la volte parapluie.
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A partir de la détermination du module équivalent, on dessine directement la couche
homogénéisée (voir figure VI1.11) :

La couche homogénéisée

LJ

e

Figure VI.11 : Modélisation de la volte parapluie.

Vv1.5.5.4. Phasage de calcul :

Les phases de calcul sont celles de premier cas, sauf chaque 9m d’excavation on active 13m
de la couche homogénéisée.

v1.6. La méthode ADECO.RS :

La méthode ADECO.RS est la méme que la méthode FIT, cette derniére est utilisée par les
japonais dans le tunnel T4. Il consiste a renforcer le sol par des inclusions en polymere
renforcé par de fibre de verre de grande longueur (GFRP).

v1.6.1. Explication de la méthode FIT :
Comme on a dit que le soutenement de la méthode FIT est constitué de :

e Cintres métalliqgues HEB 200 + une couche de 40cm de béton projeté + treillis soudé +
les boulons d’ancrage (7 boulons) + des tubes (GFRP) renforcés par de fibre de verre
au noyau d’avancement.

Les inclusions tubulaires en « GRFP » de grande longueur a base de polymére renforcé par
des fibres de verre scellé dans le terrain par systéme d’injection (un coulis de ciment) afin de
stabiliser le front de taille.

Pour la section qu’on a choisi (PK : 231+253), plusieurs rangés de tubes en fibre de verre ont
été utilisés (en Calotte et Sross), la distance entre les tubes est de I’ordre de 1,5m
verticalement et 2,5m horizontalement, et la longueur des tubes en « GFRP » sera 19.50m.
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= Forage et insertion des tubes
« GFRP »par Jumbo

Figure V1.12 : La mise en place des tubes (GFRP).

Pour constituer le tube total, il faut assembler six tubes font 3m de longueur et un tube
support. L’assemblage entre deux tubes est assuré par des manchons de raccordement.

Le renouvellement total du boulonnage est effectué apres quelques avancements (environ 16m
d’excavation).

Pied de tubage Manchon Tube support

0l \LIHHHH'/\’lHIrl‘tl.‘r'tH‘rm.}HH\H'HHHH.HHHEH e

650 1, 000

19,5m
Figure V1.13 : Assemblage des tubes (GFRP).

Vv1.6.2. Modélisation du renforcement de front :

Le renforcement par boulonnage des tunnels peuvent étre utilisées par trois types de
modélisation: des approches simplifiées, ’homogeénéisation et la modélisation complete du
terrain, des inclusions et leur interaction.

Pour notre cas, on va utiliser les approches simplifiées qui ne prennent pas en compte
directement le boulonnage, mais tentent de simplifier I’apport de renforcement du boulonnage
par I’utilisation d’un paramétre équivalent, donc on a utilisé les cas suivants:

e L’augmentation de la cohésion du sol dans le noyau.
e L’application d’une pression au front de taille.

Vv1.6.2.1. Casl : L.’augmentation de la cohésion du sol :

Grasso & Al [1991, 1993] ont proposé de simuler I'effet de renforcement longitudinal du front
par une augmentation des propriétés du sol et en particulier en agissant sur la valeur de la
cohesion, comme l'a déja propose le méme auteur pour les boulons radiaux (Grasso & Al
[1989]). Ils aboutissent a la relation suivante:
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. Acs T ®
Crenf = c+7*tan(z+;)
. nxTy
Ou Ao 3 = S

n : est le nombre de boulons.
S : est la surface représentative d’une section de tunnel boulonné.
Tb : est la traction admissible du boulon (Th=A. 6,4).

Les caractéristiques mécaniques retenues pour la modélisation sont présentées dans le tableau
suivant :

n S Tb Aoz C Crenf

(m?) (KN) (KN/m?) (KPa) (KPa)
Cas A 55 261,28 180,25
Cas B 45 126,3 600 213,77 10 149,3
Cas C 35 166,27 118,34

Tableau V1.5 : La cohésion renforcée pour les différents cas.

VvI1.6.2.2. Cas 2 : Pression appliguée au front de taille :

L’approche proposée par Peila (1994) consiste a prendre en compte 1’apport du renforcement
par une pression exercée au front de taille. Cette pression est égale a la somme des efforts
dans les boulons ramenée a la surface du front.

nAGadm rlSlTadm }
S ' N

Prenf = min{

Avec :

n : nombre de boulons.

A : section d’un boulon.

Gadm . contrainte maximale admissible en traction dans un boulon.

S : surface excavée.

Tadm : contrainte maximale de cisaillement admissible a 1’interface boulon/terrain.
Si: surface latérale totale d’ancrage

n S Acadm Prenf

(m?) (KN) (KN)
Cas A 55 26128
CasB 45 213.7
Cas C 35 126,3 600 166,2
Cas D 25 118,5

Tableau V1.6 : La pression renforcee pour les différents cas.
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Figure VI.14 : Modélisation de I’ADECO.RS ( A : I’augmentation de c. B : pression
appliquée)

v1.6.3. Phasaqge de calcul :

Le phasage de calcul est toujours le méme a 1’égard de la premiére méthode mais pour :

e La pression appliquée au front: chaque phase on applique une force déterminée
directement par la formule.

e L’augmentation de la cohésion : chaque 15 ou 16m d’excavation, on renforce 19m du
noyau d’avancement.

VI.7. Les résultats obtenus pour chaque méthode :
vI.7.1. Etude du mouvement du tunnel :

Nous somme intéressés par la derniére phase de calcul et nous avons suivi les mouvements
horizontaux et verticaux qui se trouvent a 20m de front dans les parties suivantes du tunnel :

e CIé du tunnel.
e Tassement en surface.

VI.7.1. A. Les mouvements verticaux :

Nous présentons le comportement géneral des deux méthodes (NATM et ADECO.RS) avec
les différents cas envisagés. La figure VI.15 présente les mouvements verticaux du tunnel (on
a prend seulement les déplacements du dernier cas pour la méthode ADECO.RS).
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Les déplacements verticaux sont maximum au niveau de 1’axe vertical du tunnel (Y) dans les
deux méthode et diminuent d’intensité lorsqu’on s’éloigne de I’axe. Les déplacements les plus

J
I

|
]

P

\IIIIII"

— 4 -——
W *

Figure VI.15 : Les mouvements verticaux du tunnel

tllllll\lllllll\!l\'ﬁ

ADECO.RS : pression appliquée

71
I I

N

HIIHI?IIW

ADECO.RS : I’augmentation de C

importants apparaissent au niveau de la clé du tunnel et ils décroissent jusqu’a la surface.

Les déplacements en clé (Sci¢) et en surface (Smax) correspondant a I’axe vertical du tunnel

pour les deux méthodes sont donnés dans le tableau V1.7.

Méthode Méthode NATM Méthode ADECO.RS
Cas 1 : Augmentation de ¢ Cas 2 : Pression appliquée au front
Les cas Cas1l Cas 2 A:55 | B:45 C:35 A:55 | B:45 | C:35 | D:25
boulons | boulons | boulons | boulons | boulons | boulons | boulons
Scie  (m) 0,33 0,246 0,204 0,21 0,216 0,183 0,186 0,204 0,225
Smax (m) | 0,224 0,15 0,096 0,101 0,11 0,094 0,1 0,11 0,127
Smax / 67% 61% 47% 48% 50% 51% 53% 54% 55%

clé

Tableau V1.7 : Les déplacements en clé et en surface correspondant a 1’axe vertical du tunnel.
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D’aprés les résultats obtenus, concernant le premier cas de la méthode NATM ou le front de
taille n’est pas renforcé ; on remarque que le déplacement vertical est tres important au niveau
de front (rupture éventuelle) figure V1.16.

Déplacement vertical en clé
(m)

&0 55 50 45 40 35 30 25 20 15 10 5

=

. [
- .

\ a,1

¥

a2

¥

¥

0,5

¥

0,6

¥

a7

{m)

L~
e

¥

<—== Sens d’excavation 0.2

Figure V1.16 : Déplacement vertical de premier cas de la méthode NATM.

En ce qui concerne la méthode ADECO.RS ; si on prend les deux cas de renforcement (la
pression appliquée au front et I’augmentation de la cohésion), on constate que les résultats
sont quasiment identiques.

La figure VI.17 représente les différents déplacements verticaux en clé de tunnel pour les
deux méthodes, on les compare entre les mesures réelles :

B NATMcas 1

B NATM voute parapluie

W ADECO.RS (cas 1: 55 boulons)
W ADECO.RS (cas 1: 45 boulons)
W ADECO.RS (cas 1: 35 boulons)
M ADECO.RS (cas 2: 55 boulons)
JADECO.RS (cas 2: 45 boulons)
B ADECO.RS (cas 2: 35 boulons)
[ ADECO.RS (cas 2: 25 boulons)

[ Cas réel

Déplacement vertial en clé (m)

Figure VI1.17 : Les déplacements verticaux en clé de tunnel.
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Réellement, le PK 231+253 a été creusé en utilisant 49 boulons frontaux en fibre de verre. A
cet égard et a proportion de la figure précédente, il apparait que la méthode ADECO.RS est

plus concluante que la NATM.
Pour aboutir aux mémes résultats que le réel, il vaut mieux que le nombre de boulons frontaux

utilisés soit supérieur a 35.

La figure V1.18 présente les tassements en surface pour tous les cas utilisés :

Distance a I'axe de tunnel suivant Z (m)
60 55 50 45 40 35 30 25 20 15 10 5 0
— -‘\
\
—0— NATM casl —l— NATM voute parapluie
—a&— ADECO.RS (cas1: 55 boulons) —ili— ADECO.RS (cas1: 45 boulons)
—%— ADECO.RS (cas1: 35 boulons) —@— ADECO.RS (cas2: 55 boulons)
—+— ADECO.RS (cas2 : 45 boulons) == ADECO.RS (cas2 : 35 boulons)
e ADECO.RS (cas2 : 25 boulons)

0,02

Déplacement vetical (m)

Figure V1.18 : Déplacement vertical en surface.

D’aprés cette figure, il est clair que la quasi-totalité des courbes de tassement de la méthode
ADECO.RS sont confondus, (petite différence) jusqu'a 20m d’excavation malgré
I’augmentation de nombre de boulons.
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On constate aussi que le renforcement de front a réduit le tassement vertical de 36% vis-a-vis
de la méthode volte parapluie et 54% du premier cas de la NATM.

VI.7.1. B. Les mouvements horizontaux :

Nous avons étudié le déplacement horizontal au sein du massif de sol dans la section verticale
loin de tunnel par 1m:

La figure représente le déplacement horizontal le long d’une section verticale pour tous les
cas .

60

—&— NATM casl
—=— NATM voute parapluie
—a— ADECO.RS (cas 1: 55boulons)

—»— ADECO.RS (cas 1: 45boulons)

30 —x— ADECO.RS (cas 1: 35boulons)
4 —o— ADECO.RS (cas 2: 55boulons)
—+— ADECO.RS (cas 2: 45boulons)

ADECO.RS (cas 2: 35boulons)

r T T T T T T T T 0
-0,082 -0,062 -0,042 -0,022 -0,002 0,018 0,038 0,058 0,078 0,098 (m)

Figure VI.19 : Le déplacement horizontal le long d’une section verticale.

Les déplacements sont négatifs (Ux < 0) s’ils se dirigent vers le tunnel (compression), et ils
sont positifs si la direction a une signe opposée (traction).

Au-dessous du tunnel les mouvements sont trés petits et les déplacements horizontaux se
dirigent essentiellement dans le sens opposé¢ de 1’axe vertical du tunnel.

La méthode NATM donne des valeurs max de Ux (presque 10 cm), un écart de 25% par
rapport a la méthode ADECO.RS.

La concentration des déplacements dans cette partie oblige le géotechnicien d’étre prudent
pour le dimensionnement de soutenement.
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Figure V1.20 : Déplacement horizontal en 3D.

vi1.7.2. Déformations principales :

Les deformations principales €, et €, sont présentées sur la figure V1.21. Si les déformations
sont négatives, il s’agit d’une contraction (montrées sur la figure avec la couleur bleue), si
elles sont positives, cela correspond a une dilatation.

La figure représente les déformations principales de la méthode ADECO.RS cas 2 (55
boulons). La valeur de la déformation €, et g, est de ’ordre de -2%.

Contraction

Al 3

Il
Il

' POA
I/

Yo
/¥

i

€

Figure V1.21 : Les deformations principales ¢, et €, .

A titre d’exemple, pour voir mieux les déformations €, , on peut prendre une coupe verticale
dans le massif (trait rouge) :
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Figure V1.22 : La déformation principale. e, = —2%

VI1.7.3. L’extrusion :

L’extrusion du front est correspond au déplacement horizontal de la section au front. Nous
avons mesurés 1’extrusion au dessus du radier de 2.6m.

Point de mesure de 1’extrusion

Les figures suivantes représentent les déplacements totaux, il est intéressant de noter que
I’extrusion maximale a atteint 1,9m dans NATM (premier cas), ¢a veut dire un écroulement
total de front.

NATM : premier cas NATM : voite parapluie
Uz=19m Uz=0,6m
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ADECO.RS : I'augmentation de C
Uz=0,5m

i
T
LT

v
ST

ADECO.RS : pression appliquée
Uz=10,18m

Figure V1.23 : Déplacement total.

Le diagramme suivant représente 1’extrusion en fonction de la distance devant le front :

Ecroulement de front N /

/
/

N |

& O

60 57 54 51 48 45 42 39 36 33 30 27 24 2118
Distance devant le front (m)

—a—NATMcas 1

3,4
39 —— NATM voute parapluie
3 —x— ADECO.RS cas1 (55 boulons)
)8 —x— ADECO.RS casl (45 boulons)
26 e ADECO.RS cas 1 (35boulons)
24 ADECO.RS cas 2 (55 boulons)
22 —— ADECO.RS cas 2 (45 boulons)
2 . ——— ADECO.RS cas 2 (35 boulons)
S
=y —+— ADECO.RS cas 2 (25 boulons)
18 5
§ —o— Sans Renforcement
16 S
=
_G)
1,4 4
1,2
1
0,8
0,6
0,4
0,2
0 <=

Figure V1.24 : L’extrusion du front de taille.
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D’emblée, on remarque que la méthode la plus performante pour maintenir le front de taille a
s’effondrer est ’ADECO.RS (en utilisant la pression appliquée au front), un renforcement par

55 boulons fait réduire 1’extrusion & 18cm.

Malgre les deux approches (pression appliquée et 1’augmentation de la cohésion) sont

similaires, les résultats sont un peu différents, en 1’occurrence, on se réfere a I’approche de
Peila plut6t que 1’approche de Grasso.

5
45

4
E
c
2
3 ——ADECO.RS
E casl
@
-

—s— ADECO.RS
cas2

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60 65 70 75 80

Nombre de boulons

Figure VI1.25 : L’extrusion en fonction de nombre de boulons.

Il est important de noter que 1’absence de boulonnage nous a donné une extrusion qui est
égale 3,3m, une minimisation de 87% pour I’augmentation de la cohésion et 93,5% pour la
pression appliquée.

L’utilisation de la méthode ADECO.RS réduit I’extrusion de 66% par rapport & la vodte
parapluie et 90% au premier cas de la méthode NATM.

VI.7.4. Les forces dans les boulons radiaux :

Les boulons sont calculés par une loi de comportement élastique linéaire. lls sont définis par
deux paramétres : le module d’Young E du boulon et la section A. Le comportement
purement élastique de ces éléments implique de s’assurer aprés chaque étape de calcul que
I’effort normal dans le boulon ne dépasse pas le Fmax de boulons.

Le diagramme suivant représente les forces dans les boulons en fonction de distance de front
de taille
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400

§ ——NATM cas 1
375 <
3
R R [ R ——— 350 5 —=—NATM: voute
N\ [ 375 L parapluie
hr\-\ \\{\ 4+ ADECO.RS cas 1
I/ \ 300 (55 boulons) (-)
N 275 —»— ADECO.RScas 1
/ Il 250 (45 boulons) (-)
I —»— ADECO.RS cas 1
g\\ I 225 (35 boulons) (-)
A 200 —o— ADECO.RS cas 2
’ 175 (55 boulons) (-)
) —+— ADECO.RS cas 2
\& , 150 (45 boulons) (-)
125 ——— ADECO.RS cas 2
I 100 (35 boulons) (-)
—— ADECO.RS cas 2
75 (25 boulons) (-)
50
25
0

20 18 16 14 12 10 8 6 4 2 0
Distance de front (m)
Figure V1.26 : Force axial dans les boulons.

On remarque qu’aprés 10m d’excavation la force F dans le boulon a atteint Fmax , et 1’ajout
des boulons frontaux va diminuer la force.

VI1.7.5. Les moments et I’effort normal :

On étudie ici le moment fléchissant M11 et I’effort normal N11 pour chaque méthode. Les
figures VI1.27 et VI.28 représentent ’effort normal et le moment respectivement pour le
souténement qui se trouve dans la calotte.

Effort normal
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On prend une coupe longitudinale quelconque qui se trouve au (X = 6,5m et Y = 31m) voir le
trait rouge, pour montrer la variation du moment et de 1’effort normal en fonction de la

distance du front de taille.

20 16 12 8 4 0

ADECO.RS (pression 1)

ADECO.RS (¢ 1)

Distance du front de taille  (m)

(MN)

L'effort normal

20 16 12 8 4 0
T 0
/IAﬁ /r 2 2
zZ
[/ A / ey , S
f V H =
_ [3]
e .
Front 8 2
.
L—-— NATM cas 1 S
12—
—&— MATM wvoute parapluie
| | | 14
Distance du front de taille (m)

La méthode ADECO.RS

La méthode NATM

Figure VI1.27 : L’effort normal N11 d’une section en fonction de la distance du front.

On remarque que I’effort normal dans la méthode NATM augmente au cours d’excavation
contrairement a celui de la méthode ADECO.RS. Ca revient a I’ampleur de déplacements
verticaux et I’extrusion au niveau du front.

L’utilisation de la pression appliquée donne un effort normal moins petit que 1’augmentation
de la cohésion, et I’augmentation de nombre de boulons frontaux ne change pas trop les

résultats.

ADECO.RS (pression 1)

N
. X
M&\\\sﬁ
MUVANTA

[ HRYID
\/

b
/-/
{'é

ADECO.RS (¢ 1)

Distance du front de taille (m)

20 16 12 8 4 0

140

120

100

80

60

40

20

Le moment fléchissant (KN.m)

_ —+— MNATMcas 1

—a— NATM voute parapluie

A
A VA N

Distance du front de taille (m)

300
250
200
150
100

e moment fléchissant (KN.m)

La méthode ADECO.RS

Figure V1.28 : Le moment fléchissant M11 d’une section en fonction de la distance du front

La méthode NATM
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La méthode ADECO.RS a diminué le moment de 41% par rapport a 1’autre, et le moment au
début d’excavation qui provient de I’approche (pression appliquée au front) est un peu plus
que celui de I’augmentation de la cohésion.

v1.8. Conclusion :

Les confrontations entre les résultats d’auscultation et la simulation numérique montre que
I’utilisation de la méthode ADECO.RS permet d’obtenir des simulations en bon accord avec
les phénomenes réels observés lors du creusement de tunnel. La méthode NATM n’est pas
recommandé pour maintenir le front, elle peut s’utiliser dans les cas ou le sol est dur (module
de deformation grand).
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Conclusion générale :

Le probléme de creusement des tunnels est contréler les mouvements qui peuvent affecter la
stabilité de I’ensemble. Une bonne estimation de ces mouvements est donc nécessaire.

L’objectif de ce travail est d’étudier la stabilité d’une section de tunnel T4 en utilisant deux
méthodes de renforcements différentes.

L’étude bibliographique fait ressortir les différentes techniques de réalisation et de
dimensionnement des tunnels. L’utilisation de technique de creusement par la méthode
séquentielle doit étre complétée par des mesures visant a renforcer le front de taille par des
boulons en fibre de verre et mettre plus rapidement possible le souténement.

Le comportement du front renforcé par des boulons frontaux est complexe et nécessite la prise
en compte des transferts d’efforts a I’interface sol/boulons. Pour ce faire, différentes
approches ont été menées (approche en stabilité et en déformation) ou un calcul numérique
(approche simplifiées ou par homogénéisation ou la modélisation compléte du terrain, des
inclusions et leur interaction).

Seule le modele tridimensionnel qui permet de représenter avec précision les mouvements du
front de taille, si pour cela on a choisi le code numérique Plaxis 3D Tunnel pour modéliser
notre section. Le code Plaxis permet seulement d’utiliser les approches simplifiées pour
renforcer le front, c'est-a-dire remplacer les boulons et I’interaction sol/boulons par un
paramétre équivalent (soit 1’augmentation du module élastique ou 1’augmentation de la
cohésion du sol ou I’application d’une pression au front).

Dans la partie numérique, on a comparé entre la méthode NATM (action de confinement) et
la méthode ADECO.RS (action de confinement et de pré-confinement), I’analyse porte
essentiellement sur les points de ressemblances et de différences entre les deux méthodes et
celle des mesures d’auscultations (cas réel), cette étude nous permet de conclure les points
suivants :

1. Le mouvement vertical a été considérablement réduit a la faveur de 1’utilisation de la
méthode ADECO.RS.

2. L. >augmentation du nombre de boulons a seulement une légeére prise sur les tassements
verticaux.

3. En dépit de ’approche utilisée, on préconise d’utiliser au minimum 35 boulons frontaux
pour que les tassements soient inférieur a ceux de réels.

4. En ce qui concerne les mouvements horizontaux, les déplacements se dirigent
essentiellement vers le sens opposé de I’axe vertical. Une réduction de 25% si on utilise
ADECO.RS.

5. Selon les résultats obtenus, il devient évident de dire que la méthode la plus performante
pour maintenir le front est ’ADECO.RS, I’extrusion a attient 18cm (si on utilise 55 boulons).

136



6. Deux approches se sont utilisées, a priori leur principe d’utilisation est le méme.
Néanmoins, ’approche de Peila (pression appliquée au front de taille) est plus concluante que
I’approche de Grasso (augmentation de la cohésion du sol).

Enfin, on peut dire que cette étude a mis en évidence clairement ’efficacité de la méthode
ADECO.RS pour la stabilit¢ de I’ouvrage. Et la modélisation numérique en général se
considere comme une méthode de prévision (pour limite les dégats et réduire le colt de
réalisation), mais il convient tout d’abord d’obtenir des paramétres (physiques et mécaniques)
fiables et complet afin d’aborder les diverses approches.

Les perspectives de développement de ce travail peuvent s’inscrire dans trois directions, il
serait possible d’utiliser la loi Soft Soil Creep pour étudier la stabilité du tunnel au cours de
temps. Etudier I’influence de 1’évolution ou la dégradation de propriétés mécaniques (E, C, @)
sur le comportement de soutenement et la stabilité de I’ouvrage. Utiliser d’autres approches
de renforcement (modéle d’Indraratna) ou d’autres types de renforcement tels que (jet —
grouting sous-horizontal, prédécoupage mécanique).
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