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Résumé

Dans les zones fortement urbanisées, le creusement d'ouvrage peut en effet
engendrer des désordres importants aux structures existantes, avec des consequences
humaines et économiques non négligeables.

Pour assurer une meilleure stabilité du tunnel et faire le bon choix des méthodes de
creusement, plusieurs mesures de précaution doivent étre prises durant les différentes
phases des travaux.

e Le choix du matériel d'aprés la nature des terrains.
e Localisation des nappes aquiferes.
e Le comportement des terrains en parallele avec le creusement du tunnel.

L'étude de l'interaction du massif rocheux-souténement a été realisée selon la
méthode convergence-confinement. De plus, les méthodes utilisées ont été
développées pour déterminer les facteurs intervenant au cours de l'interaction massif
rocheux-soutenement et d'établir un organigramme structurel pour la réalisation du
tunnel.

Afin de dimensionner en premiere approche le souténement provisoire nous avons
utilisé les méthodes empiriques et analytiques, puis afin de valider les solutions
proposées nous avons utilisé la méthode convergence-confinement. Cette derniére
nous a permis de définir les paramétres importants a introduire lors d'un calcul plus
élaboré par la méthode des éléments finis a travers le logiciel PLAXIS.

Les résultats de la simulation au (PK-0+625) nous pouvons affirmer que le
soutenement jugé par la méthode de classification empirique ajusté pour le
soutenement du type S3 (cintre HEB 160 avec un espacement de 1m + béton projeté
d’une épaisseur de 0,28m).

L’objet de ce travail de these est le développement d'une solution explicite pour
I'évaluation de l'interaction du massif rocheux-souténement pour un tunnel en milieu
urbain (cas: Métro d'Alger).

Les méthodes que nous avons employés ont approuvées 1’efficacité du souténement
appliqué au niveau du tunnel avec une recommandation de I’utilisation d’un pré-
soutéenement a la traversé de 1’horizon Sa (schistes trés altérés).

Les résultats ont également montrés la nette supériorité de la modélisation numérique
devant les méthodes de calculs classiques.

Mots clés : Tunnel, creusement, convergence-confinement, interaction, massif
rocheux, soutenement, Metro, PLAXIS.



Abstract

In heavily urbanized areas, the digging may, indeed, cause major disruptions to the
existing structures, with human and economic consequences not negligible.

To ensure a better stability of the tunnel and make the right choice of methods of
digging, several precautionary measures must be taken during the different phases of
the work.

e The choice of equipment according to the nature of the land.
e Location of aquifers.
e The behaviour of the land in parallel with the digging of the tunnel.

The study on the interaction between an excavated massif and excavation support
was conducted using the convergence-confinement method. Moreover, methods were
used developed to determine the factors intervening during the interaction of the rock
and support and to establish a structural flowchart for the conduct of the tunnel.

In order to dimension the temporary support in first approach, we used the
empirical and analytical methods, and then to validate the solutions we used the
convergence-confinement method. This latter has allowed us to define the important
parameters to introduce during a more developed calculation by the method of finite
elements through the PLAXIS software.

The results of the simulation at (PK-0 + 625) we can say that the support judged by
the empirical classification method adjusted for type S3 support (HEB 160 hanger
with a spacing of 1m + shotcrete with a thickness of 0.28m).

The object of this thesis work is the development of an explicit solution for the
evaluation of the interaction of the rock mass-retaining structure for a tunnel in the
urban environment (case: subway of Algiers).

The methods that we used have approved the effectiveness of a retaining structure
applied at the level of the tunnel with a recommendation of the use of a pre-retaining
structure to the crossed of the horizon Sa (very deteriorated schist).

The results have also shown the clear superiority of the numerical modelling
compared to the methods of classical calculations.

Keywords: Tunnel, Digging, convergence-confinement, interaction, rock massive,
support, Metro, PLAXIS.
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Introduction générale

INTRODUCTION GENERALE

Depuis des centaines d’années, poussé par la curiosité et la nécessité, I’homme a
tenté d’exploiter les espaces souterrains. Aujourd’hui dans nos villes modernes, la
réalisation des ouvrages souterrains et en particulier la construction de métro
s'impose. Ce fait est dicté par le développement démographique acceléré ce qui
permettrai une fluidité du transport et son efficacité.

D'un autre c6té la réalisation des cavités souterrains et leur équipement continuent
de défier les specialistes compte tenu des dangers liés au creusement des tunnels.
C'est pourquoi la recherche de nouvelles solutions afin d’améliorer constamment les
techniques, les équipements et les matériaux utilisés dans la construction des tunnels
s'impose dans les conditions affectées de mouvements du sol induits par les travaux
dont I'extension A de la ligne 1 du métro d'Alger en fait partie .

En milieu urbain, les ouvrages souterrains sont généralement creusés a faible
profondeur pour des causes économiques et environnementales, mais ce choix peut
induire des déformations au niveau des terrains adjacents et au-dessus de 1’ouvrage et
par conséquence l'affectation des infrastructures a la surface. Cependant ’amplitude
de deformation dépend des conditions géologiques, géotechniques, de la géométrie de
'ouvrage souterrain et de la méthode d’excavation.

L'ingénieur se trouve ainsi face a deux probléemes majeurs: d'une part assurer le bon
déroulement des travaux en préservant la stabilité de l'ouvrage, et d'autre part,
controler les déformations du massif encaissant pour éviter l'interaction avec les
constructions avoisinantes.

Dans les zones fortement urbanisées, le creusement d'ouvrage peut en effet
engendrer des désordres importants aux structures existantes, avec des conséquences
humaines et économiques non négligeables. Ainsi, des la phase de projet, I'estimation
correcte des tassements est nécessaire afin de concevoir les systéemes de soutenement
et pré-souténement les plus adaptés au site ou I'ouvrage va étre réalisé. Ces systemes
peuvent ensuite étre corrigés si nécessaire sur la base des mesures prises in situ
pendant les travaux

Le creusement du tunnel est une opération tres délicate ou la moindre erreur peut
causer des dégats trés importants et tres colteux. Pour assurer une meilleure stabilité
de l'ouvrage, faire le bon choix des méthodes de creusement, plusieurs mesures de
précaution doivent étre prises durant les différentes phases des travaux.

Ces travaux nécessitent la connaissance des principaux parametres suivants :

e La nature des terrains rencontrés pour le choix du matériel;
e Lalocalisation des nappes aquiféres pour leur rabattement et leur drainage;
e Le comportement des terrains pour le dimensionnement de I'ouvrage.

L’objet de ce travail de thése est le développement d'une solution explicite pour
I'évaluation de l'interaction du massif rocheux-souténement pour un tunnel en milieu
urbain (cas: Métro d'Alger). Cet objectif peut étre atteint par [I'application de la
méthode de calcul de convergence-confinement. Cette méthode permet Ia
détermination des facteurs de ’interaction du terrain-souténement et le choix du
soutenement approprie.
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La présente thése comporte sept chapitres. Dans le premier chapitre est exposée une
étude bibliographique assez fournie ou nous avons fait ressortir les aspects généraux
des constructions souterraines, les différentes méthodes de calcul des tunnels, les
¢tapes d’investigation et les techniques de creusement ainsi que les conditions dans
lesquelles ces méthodes sont applicables.

Le deuxiéme chapitre décrit le projet de 1’extension ‘A’ de la ligne 1 du métro
d’Alger et fait ressortir de maniére synthétique les principales caractéristiques des
contextes géologiques, hydrogéologiques, tectoniques, sismiques et géotechniques de
I’extension. Les nombreuses reconnaissances effectuées en prévision de la réalisation
de I’extension vont nous permettre a réaliser cette recherche.

Le troisieme chapitre comporte les calculs des charges agissant sur les
constructions souterraines et provoquées par la poussée des couches constituant le
terrain. Le calcul des sollicitations d'un ouvrage souterrain dépend de I'état des
contraintes géostatiques du massif, c’est-a-dire I'état des contraintes existant avant le
creusement du tunnel. Cet état de contrainte est supposé connu par les méthodes
classiques de calcul de ces ouvrages souterrains.

Le quatrieme chapitre est consacré a I'élaboration d'une méthode explicite de
détermination de D’interaction du massif rocheux-souténement pour I'extension A de
la ligne 1 se trouvant en milieu urbain. Pour se faire deux méthodes de calcul de
convergence-confinement méthode analytique et méthode numériques au moyen du
logiciel PLAXIS ont été utilisées pour déterminer les facteurs de I’interaction du
massif rocheux-souténement afin de choisir le souténement approprié.

Le cinquiéme chapitre de cette theése présente 1’analyse des déformations et des
déplacements du sol par modélisation numérique (2D et 3D) au moyen du logiciel
PLAXIS en introduisant les mesures prélevées in situ. Le but est d’obtenir un modéle
de référence qui facilite la prévision des tassements de surface dans d’autres points
kilométriques ayant les mémes caractéristiques.

Le sixiéme chapitre fait I'objet d'une étude des méthodes usuelles de calcul de la
stabilité du front de taille d'un tunnel résultant des travaux expérimentaux, semi —
empiriques et théoriques ainsi que de I'observation in situ.

Le septiéme chapitre de cette these comporte quelques méthodes de calcul de
soutéenement des ouvrages souterrains en phase d’avant-projet. Apres stabilisation des
convergences, en mettant en place un souténement provisoire, on doit prévoir un
revétement définitif pour la construction du tunnel.
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CHAPITRE 1: Etude bibliographique

1. Introduction

Dans ce chapitre, nous allons présenter les différentes méthodes de calcul, de
creusement et de souténement des ouvrages souterrains, 1’existence d’une multitude
de variantes, offre au projeteur une grande liberté, et la possibilité de faire le choix qui
combine entre le facteur économique et surtout sécuritaire.

Commencons par des définitions relatives au tunnel, ce dernier est une cavité
souterraine, il peut étre créé naturellement ou bien étre 1’ceuvre de I’étre humain pour
des besoins divers, mais il est congu essentiellement pour le transport des personnes,
des matériaux ou bien d’eau.

La voute est la partie supérieure du tunnel, son point culminant s’appelle la clé de
voute. Dans les sections qui ont la forme du « fer a cheval », les segments plus ou
moins verticaux s’appellent les piédroits, la base de la section est le radier.

La face du massif qu’on gratte en creusant s’appelle le front de taille, les matériaux
arrachés au massif s’appellent déblais. Les déformations que subit le diamétre de la
section transversale sont dites convergences, des déplacements peuvent se produire au
niveau du front de taille ce phénomeéne s’appelle extrusion.

Le creusement des tunnels engendre des perturbations plus ou moins importantes
dans I’équilibre interne du massif environnant, créant ainsi des deformations et des
déplacements de sol. En zones urbaines, les tassements resultant de ce phénomene
peuvent affecter la stabilité des ouvrages avoisinants. Ces désordres peuvent avoir des
conséquences humaines et économigues non négligeables.

2. Meéthode de calcul des tunnels

2.1. Méthodes empiriques et semi-empiriques de pré-dimensionnement

Pour calculer ou concevoir un tunnel, certains auteurs ont 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
parametres et la facon de les utiliser pour le dimensionnement de 1’ouvrage qui va
faire la différence d’une méthode a I’autre.

Au stade des études préliminaires, on dimensionne fréquemment les ouvrages
souterrains a partir des classifications des massifs rocheux, ces méthodes sont en effet
rapides d’emploi, donc économiques.

Il existe de nombreuses méthodes de classification se basant sur différents
parametres géotechniques. C’est le choix de ces parameétres et la fagon de les utiliser
pour le dimensionnement de 1I’ouvrage qui font la différence d’une méthode a I’autre.

Les méthodes les plus utilisées actuellement sont :

Classifications de I’AFTES.

Classification de BIENIAWSKI.

Classification de BARTON.

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

2.2. Les méthodes analytiques.

Les méthodes analytiques permettent de déterminer quantitativement les parametres
de dimensionnement & partir d'un modele, destiné a schématiser le comportement de
I'ouvrage sous l'effet des sollicitations qui lui sont appliquées. Ainsi, permettent
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rapidement d'obtenir des ordres de grandeur des paramétres de calcul et d'estimer
I'influence de certains parameétres sur la réponse de I'ensemble terrain-souténement.
Toutefois, leur domaine d'application directe est limité en raison des hypotheses de
calcul trés restrictives sur lesquelles elles reposent. Les méthodes analytiques se
basent sur des hypotheses simples visant a simplifier la modélisation du probléeme
rencontré.

Ces simplifications portent sur les hypothéses suivantes :

e Lagéométrie : le tunnel est supposé a section circulaire et d’axe horizontal;

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

e La loi de comportement du sol : supposée élastique linéaire ou élasto-
plastique;

e [’état initial de contraintes est SUPpPOSE isotrope et homogeéne;

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

Les méthodes analytiques peuvent se diviser en deux groupes :

e Meéthode analytique élastique.
e Meéthode analytique élasto-plastique.

2.2.1. Les méthodes analytiques élastiques

Sont des méthodes qui traitent 1’entourage de l’excavation comme un milieu
élastique. Nous citons essentiellement les auteurs ayant développé des méthodes de
calcul destinées a evaluer les mouvements dans le massif, sans entrer cependant dans
le détail des équations :

GOUDMAN-SHI (1982).
EINSTAIN-SCHWARTZ (1979).
KIRSCH (1898).

LAME (1852).

WARBURTON.

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

e Calculer les contraintes (oy, 0y, Tr9) €t les déformations dans le sol dus aux
champs initiaux des contraintes. Ensuite, les déplacements initiaux U; et V;
peuvent étre calculés apres intégration (figure 1).
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Fig. 1. Les contraintes et les déplacements.

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

e Calcul des forces internes dans le souténement.

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

2.2.2. 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 1’excavation du tunnel. Parmi les analyses
élasto-plastiques on a :

e Théoréme limite [CAQUOT, ATKINSON, MUHLHAUS] (1950).
e PANET (1979).
e Convergence-confinement (1980)

2.2.2.1. Méthode de convergence-confinement

1. Introduction

L'utilisation de cette méthode a été suggérée par FENNER (1938) ensuite reprise
par PACHER (1964), cité par AFTES (2002). Le défaut principal de ces premieres
approches était de ne pas tenir compte des déformations du terrain qui interviennent
avant la mise en place du souténement. Pour traiter ce défaut, LOMBARDI (1973) a
proposé une méthode en utilisant une ligne caractéristique du « noyau », une notion
de convergence au front, alors que PANET (1973) ont proposé de prendre en compte
les déformations qui interviennent avant la mise en place du soutenement par le
truchement du taux de déconfinement. Cette méthode a fait par ailleurs 1’objet de
recommandations de I’AFTES (2002).

Pour ramener le probleme tridimensionnel a un probleme de deformation plane, on
admet que la pression initiale oo supportée par le noyau cylindrique de terrain avant
son excavation (qui est égale a la contrainte géostatique initiale du terrain) n’est pas
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réduite brutalement & zéro en deca du front de taille du fait de sa disparition, mais
qu’elle se réduit progressivement au fur et 8 mesure que 1’on s’¢éloigne du front, ce qui
correspond en fait a 1’effet d’arc-boutement longitudinal.

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

La méthode de convergence-confinement permet d'analyser I'interaction entre le
massif et le soutenement. C'est une méthode de dimensionnement du tunnel simple
pour tenir compte des conditions de mise en ceuvre du souténement derriére le front
de taille au prix dune simplification des lois de comportement et d'une
homogénéisation d'un certain nombre de zones du massif (SVOBODA et al 2010).

Elle conduit a un pré dimensionnement satisfaisant du souténement et elle oriente
au stade de I’avant-projet, le choix des caractéristiques de souténement et donne
I’ordre de grandeur des déformations a attendre.

2. Définition de la convergence

La convergence des tunnels est la variation de la distance entre deux points situés
sur la paroi des tunnels (PANET, 1982). Lorsque les deux points sont diamétralement
opposeés, 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
derriere le front de taille et de la rigidité du souténement K, soit de facon générale :

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

Des renseignements trés 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-souténement ou de pré-confinement. Trois situations du front de taille
peuvent étre distinguées schématiquement (figure 2):

= Le front de taille est stable et ’extrusion au front de taille est faible;

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

= Le front de taille est instable et s’éboule.

Les deux premiéres situations constituent le domaine d’application courant de la
méthode convergence-confinement. En ce qui concerne la troisieme situation on peut
se reférer aux recommandations CLOUTERRE 1991.
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3. Front de taille instable

Fig.2. Extrusion et instabilité au front de taille d 'un tunnel (d’aprés LUNARDI 2008).
3. Hypotheses

L'utilisation de développements analytiques, telle que dans la méthode de
convergence-confinement (SHAHROUR et GHORBANBEIGI 1996), pour
dimensionner les souténements des ouvrages souterrains impose une réduction du
nombre de facteurs a prendre en considération. En effet, la méthode de convergence-
confinement est une méthode de calcul simple mais suffisante dans bien des cas
(CORBETTA et al, 1991). Elle sacrifie la géométrie de l'ouvrage, l'anisotropie du
comportement mécanique du massif, I'anisotropie des contraintes pour tenir compte
de facteurs jugés plus importants sur I'équilibre final. Ainsi, I'nypothese de
I'axisymétrie a été faite (DIAS [2011], GAUDRY et al [2017]).

4. L'application de la méthode convergence-confinement

e Définir et tracer la courbe caractéristique de la convergence du terrain (court
terme et long terme);

e Déterminer la pression admissible et la rigidité du souténement et tracer sa
courbe caractéristique (anneau de béton, voussoirs, boulons ou cintres);

e Déterminer le taux de déconfinement A4 a la pose du soutenement/revétement
par différentes méthodes;

e Déterminer la pression et le déconfinement a I'équilibre du terrain et du
souténement/revétement ainsi que le coefficient de sécurité obtenu par rapport
a la pression admissible dans le souténement/revétement;
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e Déterminer lI'étendue de la zone de terrain plastifié en fonction du
déconfinement (rayon plastique).

5. Limites d'utilisation de la méthode convergence-confinement

La méthode Convergence — Confinement permet de traiter le cas de tunnels
circulaires, réalises dans un massif homogene isotrope (AFTES, 2002). On admet que
les contraintes initiales sont isotropes (Ko = 1) et que le tunnel est suffisamment
profond pour que I'on puisse négliger le gradient de contrainte au voisinage du tunnel
(couverture minimale de I'ordre de 3 a 4 diameétres) (CARRANZA et FAIRHURST,
2000). Le souténement est suppose exercer une pression radiale uniforme sur les
parois de I'excavation.

D'autre part, pour que I'on puisse étudier le probléeme en état plan de déformation,
la longueur du tunnel sera suffisamment importante. La déformation longitudinale
sera alors considérée comme nulle.

6. Principe général de la méthode convergence-confinement

La méthode convergence confinement permet de se ramener 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 était due a la diminution
d'une pression de souténement fictive avec I'éloignement du front de taille (PANET,
1995). Par convention, cette pression fictive est notée:

Oy = (1 - )\) Op
o, Etant la contrainte initiale verticale et A le taux de déconfinement.

L'état initial en avant du front et a une distance suffisante pour négliger son
influence correspond a A = 0. Au fur et a mesure que le creusement se rapproche de la
section considérée, puis la dépasse et s'en éloigne, A croit progressivement de 0 a 1
(figure 3).

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

fn (0, U) =0

Y224

direction:d'exca\'ation

=0
o,=(1- Ao, 9, =0p

Fig.3. La pression fictive voisinage du front taille.




CHAPITRE 1: Etude bibliographique

Le comportement du souténement li¢ a la contrainte s’exer¢ant a son intrados et au
déplacement, est représenté par la relation suivante :

fs(o,,u)=0

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

flor, (u—uq)]=0

La notion de taux de déconfinement est essentielle dans cette méthode et la
détermination de sa valeur Ay au moment de la mise en place du souténement en
constitue la principale difficulté (BERNAUD et ROUSSET 1992, NGUYEN et GUO
1993).

Dans le cas le plus simple, on peut donner de la méthode convergence-confinement
une représentation graphique tres facile (figure 4) :

Courbe de convergence du terrain

Courbe de confinement

Fig.4. Représentation graphique de la méthode convergence-confinement.

Lors de la mise en place d'un souténement, une pression se développe dans celui-ci.
En déconfinant (diminution de la contrainte dans le terrain), la pression dans le
soutenement augmente de facon linéaire élastique jusqu'a atteindre un état d'equilibre
(intersection des courbes des contraintes terrain/souténement).

Pour modéliser I'excavation de la galerie, nous supposons d'abord la cavité remplie
d'un liquide a une pression P; correspondant a I'état initial isotrope P (ARISTAGHES
et AUTUORI 1996, SHAHROUR et GHORBANBEIGI 1996).

e Comportement du massif

En diminuant la pression P;, on provogue un déplacement radial u correspondant a
la décompression du massif. Cette pression P; est diminuée depuis la valeur P jusqu'a
la pression nulle. Dans un premier temps, le comportement du terrain est élastique
linéaire et la courbe de pression déplacement est linéaire Dans un second temps,
lorsque le critere de résistance du matériau du massif est atteint sur les parois de la
cavité, une zone déecomprimée apparait autour du tunnel (figure 5).

10

—
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Elle s'étend vers l'intérieur du massif au fur et a mesure que la pression P; décroit.
La courbe est appelée courbe caractéristique du massif excavé.

e Comportement du souténement

Avec le méme systéeme d'axes, nous pouvons aussi représenter le déplacement radial
du soutenement en fonction de la pression extérieure P; qui lui est appliquee. Sa
courbe caractéristique est une droite si nous supposons que son comportement est
élastique linéaire. Son origine est décalée de la valeur ug pour tenir compte de la
convergence qui s'est déja produite lors de sa mise en place (figure 5).

e L'équilibre final

Qui permet de déterminer la pression de soutenement, est obtenu en superposant les
deux courbes caractéristiques sur un méme graphique. Le point d'intersection i définit
alors le point d'équilibre (figure 5).

POINT DE VUE TERRAIN

Déchorgement POINT DE VUE SOUTENEMENT

Chargement

Y
ﬁ “\ Ps f "
—»
e P ‘..‘.
o N
- \‘éq_*_/\/
———
\
| .
¢ | u
Courbe de convergence
Courbe de confinement
Pi=Ps

Assemblage

Fig.5. Courbes de convergence, de confinement et assemblage.

7. Détermination du taux de déconfinement a I’application du souténement

La détermination du taux de déconfinement A4 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. A4 est déterminé a partir de la
loi de convergence :

fl(1- Aa) 0y , uy] =0

En effet, le choix de Aq revient donc a déterminer la valeur du déplacement radial
uq a la distance non soutenue d a ’arriére du front de taille. Ce parametre dépend
essentiellement de la distance non soutenue a 1’arriére du front de taille. Mais il

11
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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 souténement est étroitement liée a la
précision avec laquelle A4 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 Aq sur la valeur
de la pression de souténement.

De maniere générale, le déplacement radial uq peut étre écrit comme :
Ug= Ut Aa (Ueot Up)

Ou:

=1 [mR+ Ed]z

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

Les errements courants consistent a prendre pour ug 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 uq est une approximation par exces.

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

8. Meéthodes fondées sur la convergence du tunnel non soutenu

8.1. Comportement élastique du massif

On peut écrire les relations suivantes :

Op - R
2.G

uw_

Up= O Uw

Ou:ap=0,25; m=0,75; & =1.Donc A4 est déterminé comme :

075R 12

Ad=1- 075[075R+d

En réalité le taux de déconfinement 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 . . . . .
ik 0,25, le taux de déconfinement est pratiquement indépendant du coefficient de
poisson.

8.2. Comportement élasto-plastique du massif

On détermine ugq en appliquant par rapport au cas du comportement élastique du
massif le principe de similitude proposé par BERNAUD CORBETTA et NGUYEN

12
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MINH (figure 6). Ce principe consiste a obtenir la courbe u, = (x) dans le cas élasto-
plastigue comme la transformée de la courbe correspondante en élasticité par

1
I’homothétie de centre O et de rapportg :

Le déplacement radial final du tunnel non soutenu est écrit sous la forme :

_ l 0'0 . R
=% 26
Et A4 devient :
2
a 0,75 R
Aq=1- [0,75 R+

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

Ud = U

0,75 R
0,75 R+ &d

Fig.6. Principe de similitude (B. CORBETTA et N. MINH).

9. Méthodes fondées sur la convergence du tunnel soutenu

Ces méthodes tiennent compte du fait que la rigidité du souténement limite la
convergence en avant et en arriére du front de taille. Par conséquent le coefficient A4
est inférieur 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 pres du front de taille.

Des méthodes dites implicites ont ét¢ mises au point, d’une part, par BERNAUD et
ROUSSET et, d’autre part, par N. MINH et GUO. Ces méthodes donnent des résultats
voisins. N. MINH et Guo définissent deux parametres :

A=1-—2 etB=1-—
Unsoo Unsd
( ]
| 13 )
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OU : u nsoo €1 U gy SONt respectivement les valeurs de u., et uq dans le cas du tunnel non
soutenu.

IIs ont alors établi la relation générale :
B = A[0,45+0,42 A2]

Les deux équations précédentes permettent alors de déterminer u., et uq. Dans le
cas du comportement élastique linéaire, ils ont donné la valeur du taux de

, : . d L X
déconfinement A4 en fonction de 7 et du module de rigidité normale du souténement

. . e it K
rapporté au module de cisaillement du massif élastique : Ksy :ﬁ :

Dans le cas du comportement élastique non linéaire ou élasto-plastique du massif, il
n’y a pas de solution explicite et il faut faire appel a des méthodes itératives pour
déterminer Aq. 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 1’on obtienne
une précision satisfaisante entre deux itérations successives.

10. Le comportement mécanique des souténements

Le souténement s’oppose a la convergence des parois du tunnel en exergant une
pression qu’on appelle couramment pression de souténement. La pression de
soutenement 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 souténement Ksy par 1’expression :

UR
Ps = Ksn Iy

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

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

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

10.1. Anneau circulaire d’épaisseur constante e (e << R)

K Bs ¢
V= hd
5 1-V2 R
Ko = Bs I
F —
5 1-V2 R

10.2. Cintres metalliques circulaires espacés appliqués contre le terrain

Ea,. A E,. |
et Ksr=
s.R Sk s. R3

Ksn =

]
141

—
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AVEC:

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

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

10.3. Soutenement par boulons

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

1 5
Ksn R

[n’ CA;EEb + Q] et Ke=0

Avec:

L : est la longueur des boulons.

® : est le diamétre des boulons.

Ep: 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 I’ancrage et de téte des boulons.

10.4. Béton projeté

Les souténements en béton projeté sont trés largement utilisés. La rigidité qu’il
convient d’introduire dans 1’analyse de I’interaction terrain- souténement doit tenir
compte, d’une part de 1’dge 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).

2.3. Les méthodes numériques

1. Introduction

Les méthodes numériques sont apparues dans les années 70, elles étaient d’abord
utilisées pour les structures meétalliques mais elles incluent aujourd’hui les
géomatériaux. Elles ont pour principales qualités une grande rapidité et une grande
précision.

Le principe commun des méthodes numériques réside dans la discrétisation de
I'espace du probléme étudié et dans la résolution d'un certain nombre d'équations pour
obtenir la solution. Ce sont des méthodes qui donnent souvent des résultats trés précis
(parfois difficilement interprétables) mais qui sont colteuses d'un point de vue temps
machine. En effet, il est courant d'obtenir des systéemes d'équations a plusieurs milliers
d'inconnues pour des cas simples.

Ces méthodes sont ainsi généralement utilisées au niveau du projet apres un certain
nombre d'études au moyen de méthodes empiriques et analytiques.
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2. Principe de la méthode

Ces méthodes consistent a utiliser un modele mathématique dans lequel 1’interaction
entre le terrain et le revétement de 1’ouvrage est prise en compte en considérant qu’ils
constituent a eux deux un solide composite:

On considére un milieu bi ou tridimensionnel;

Le milieu est divisé en petits éléments de surface ou de volume appelés «
éléments finis »;

Ces éeléments sont reliés entre eux par un nombre fini de points appelés «
points nodaux », qui transmettent les efforts d’un élément a un autre, les
déplacements des nceuds constituent les inconnus du probléme;

Une fonction relie les déplacements des nceuds aux déplacements des
éléments (fonction d’interpolation);

La fonction de déplacements définit donc 1’état de déformation dans
I’¢lément, et par conséquent, en fonction des propriétés du matériau, et
1’¢état de contraintes;

En fonction des propriétés et caractéristiques du matériau, on définit la
matrice de raideur qui fait correspondre a chaque champ de déplacements
un champ de sollicitation, selon la relation suivante :

{F}=I[K].{U}
Avec :

{F} Vecteur des sollicitations;
{U} Vecteur des déplacements;
[K] Matrice de rigidité.

Résoudre le probléme revient alors a résoudre 1’équation {F} = [K] . {U}, dont les
déplacements U sont les inconnus, et ou tout chargement se traduit en forces
appliquées aux nceuds.

3. Application au calcul des ouvrages souterrains

Grace au traitement incrémental qu’offre la méthode des éléments finis, elle permet
de tenir compte simultanément des parameétres suivants :

La bidimensionnel ou tridimensionnalité du probleme ;

L’¢état de contrainte initial ;

La géométrie de I’excavation ;

Les propriétés de déformation du terrain et son hétérogénéité éventuelle;
Les caractéristiques géométriques et mécaniques des éléments du
souténement ;

Les techniques de réalisation de [’ouvrage, les différentes phases
d’exécution des travaux, en particulier la non-simultanéité¢ de 1’excavation
et la mise en place du souténement.

4. Maillage et conditions aux limites

Le modele peut présenter des symétries ou des antisymétries, qu’on exploite en
traitant la moitié du tunnel, aprés avoir imposé les conditions de symétrie ou
d’antisymétrie adéquates.
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Si les conditions aux limites ne sont pas connues, le model devra étre étendu loin de
I’ouvrage pour que les conditions imposées n’influent pas.

Si I’excavation doit s’effectuer en plusieurs phases, les parties a excaver ainsi que
le soutenement qui sera introduit doivent étre maillés.

Les éléments utilisés sont des éléments de surface (ou de volume) simples tels que
le triangle ou le quadrilatére ou des éléments linéaires (barres et poutres).

5. Loi rhéologique des matériaux

Dans cette étape, on introduit les propriétés du matériau ainsi que leur loi de
comportement (élastique, élasto-plastique, fluage, fragilité, etc).

6. Résolution du systeme

La résolution du systeme {Fi} = [Ki].{AU;} conduit a obtenir un incrément de
déplacement {AU;} et un incrément de contrainte {Adi} qui s’ajoute a I’état précédent
pour obtenir 1’état suivant :

{Uina} = {Ui} + {AUi}

{0i+1} = {oi} + {ACi}
Les différences entre un programme et un autre portent sur les points suivants:
Le type de méthode (eléments finis, différences finies

La plus ou moins grande finesse du maillage ;

L’étendue du modéle étudié ;

Le type de matrice (rigidité ou flexibilité) caractérisant les éléments ;
L’étude en section plane ou en tridimensionnel ;

La possibilit¢ d’introduire des lois de comportements différentes de
I’¢élasticité linéaire ;

La possibilité de tenir compte des anisotropies du milieu ;

e La possibilité de tenir compte des discontinuités du milieu et de la surface
de contact entre le terrain et le revétement.

Pour I’étude numérique du projet nous allons utiliser le code PLAXIS 2D ot 30,

7. Principes de code de calcul

Le code commercial PLAXIS se base sur la méthode aux éléments finis. Ce code
bidimensionnel a été développé en premier lieu a 1’Université Technologique de Delft
en 1987 pour analyser initialement les digues en sols mous. Son champ d’application
s’est ensuite étendu a différents types de problemes comme les fondations
superficielles, les soutenements, les remblais et les excavations (BRINKGREVE et al
2001 et 2002).

L’algorithme général du code PLAXIS consiste a résoudre un systeme d’équations
algébriques non linéaires selon un processus itératif pour déterminer les champs de
déplacements aux différents nceuds du maillage, le champ des contraintes et les états
de rupture du sol. Une fois mis en ceuvre le modeéle sur une section plane (PLAXIS
2Dy ou tridimensionnelle (PLAXIS *P) et avoir défini la lithologie du massif, le code
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génére automatiquement le maillage. Les éléments sur lesquels se base le maillage et
qui ont été choisi dans le cadre de cette étude sont les suivants (figure 7):

e Eléments triangulaires avec 15 noeuds dans la modélisation PLAXIS 2°;

e Eléments tétraédriques avec 10 nceuds dans PLAXIS .

Fig.7. Eléments de base dans le maillage dans PLAXIS 2P (gauche) et PLAXIS *P
(droite).

A partir des conditions aux limites et hydrauliques et des valeurs de Ko imposées,
I’état de contraintes initiales du massif est calculé. Ensuite, les codes de calcul
permettent de définir les différentes phases qui simulent le processus d’excavation.
Chaque phase du calcul implique un changement dans 1’état de contraintes et de
déformations du massif. Le code cherche alors a atteindre un équilibre pour ce nouvel
état par le biais de plusieurs pas de calculs, appelés « load steps ». Dans chaque pas de
calcul, les erreurs d’équilibre sont réduites a travers une série d’itérations. Cette
procedure se termine lorsque le nouvel état est atteint ou lors qu’il y a rupture dans le
sol.

7.1. Les lois de comportement dans PLAXIS

Il existe plusieurs modéles dans PLAXIS, parmi les modéles que nous avons:
e Le modele MOHR-COULOMB.
e Le modele HARDENING soil.

A. Modéle de MOHR-COULOMB

Cette loi élastique parfaitement plastique est utilisée pour décrire de maniere
approchée le comportement des sols pulvérulents (sable), des sols cohérents a long
terme (argiles et limons) et de certaines roches.

La partie ¢lastique du comportement est définie par 1’élasticité linéaire isotrope de
Hooke.

Dans le plan de MOHR, la droite intrinseque est représentée par :
T=ontg@+c
Ou:
on et T sont respectivement les contraintes normales et de cisaillement, et ¢, ¢ sont
respectivement la cohésion et I’angle de frottement du matériau (figure 8).
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A

Contramnte de
cisaillement

Contrainte
normale

>

Fig.8. Courbe intrinséque du modele de MOHR-COULOMB.

Le modele demande la détermination de cing parametres, les deux premiers sont E
et v (parametres d’élasticité) Les deux autres sont ¢ et j. Ce sont des parametres
classiques de la géotechnique, certes souvent fournis par des essais de laboratoires,
mais nécessaires a des calculs de déformation ou de stabilité.

1. Module d’Young

Le choix d’un module de déformation est un des problémes les plus difficiles en
géotechnique. Le module de déformation varie en fonction de la déformation et en
fonction de la contrainte moyenne. Dans le modéle de MOHR-COULOMB, le
module est constant. Il parait peu réaliste de considérer un module tangent a 1’origine.

Il est conseillé de prendre un module moyen, par exemple celui correspondant a un
niveau de 50 % du déviateur de rupture (figure 9).

Fig.9. Définition du module d’Young a 50 % de la rupture.

2. Coefficient de Poisson

Il est conseillé de prendre une valeur allant de 0,2 a 0,4 pour le coefficient de
Poisson.
Celle-ci est réaliste pour 1’application du poids propre (procédure Ko ou chargement
gravitaire).
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Pour certains problemes, notamment en décharge, on peut utiliser des valeurs plus
faibles. Pour des sols incompressibles, le coefficient de Poisson s’approche de 0,5
sans que cette valeur soit utilisable.

3. Angle de frottement

PLAXIS ne prend pas en compte une variation d’angle de frottement avec la
contrainte moyenne. L’angle de frottement a introduire est soit 1’angle de frottement
du pic soit I’angle de frottement du palier. On attire 1’attention sur le fait que des
angles de frottement supérieurs a 35 degrés peuvent considérablement allonger le
temps de calcul. On peut déterminer ’angle de frottement a partir de la courbe
intrinséque du modéle de MOHR - COULOMB.

4. Cohésion

Il peut étre utile d’attribuer, méme a des matériaux purement frottant, une tres
faible cohésion (0,2 a 1 kPa) pour des questions numériques. Pour les analyses en
condition non drainées avec u = 0, PLAXIS offre I’option de faire varier la cohésion
non drainee avec la profondeur: ceci correspond a la croissance linéaire de la cohésion
en fonction de la profondeur observée dans des profils au scissométre ou en résistance
de pointe de pénétrometre.

5. Angle de dilatance

Le dernier parametre est 1’angle de dilatance noté y; c’est le parametre le moins
courant.

Il peut cependant étre facilement évalué par la régle suivante:
v = -30° pour ¢ >30°

vy =0° pour ¢ < 30°

Le cas ou y < 0° correspond a des sables trés laches.

La valeur y = 0° correspond a un matériau élastique parfaitement plastique, ou il
n’y a donc pas de dilatance lorsque le matériau atteint la plasticité. C’est souvent le
cas pour les argiles ou pour les sables de densité faible ou moyenne sous contraintes
assez fortes.

B. Le modéle HARDENING Soil (HSM)

Le modéle HARDENING Soil (HSM) s’appuie sur les modéles a double
écrouissage développé par SCHANZ et al. (1999). Le critére plastique adopté est celui
de MOHR-COULOMB (M-C). Un écrouissage plastique avant la rupture est pris en
compte au lieu du comportement purement élastique supposé dans le modele M-C. La
rigidité du sol est décrite a 1’aide de trois raideurs:

Eso: Raideur triaxiale en chargement (plus précisément le module sécant a 50% de la
résistance, (figure 10).
Eoeq: Raideur cedométrique.

E.: Raideur triaxiale en déchargement-rechargement.
Le module en déchargement peut étre donc distingue de celui en chargement.
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deviatoric stress
|ory-ors)

" A asympltote

Qr

axial strain -g,
i

Fig.10. Courbe hyperbolique pour la relation contrainte-déformation SCHANZ et al
(1999).

1. Courbe « contrainte-déformation » et surface de charge

Le modele HSM dérive du modéle hyperboliqgue de DUNCAN - CHANG (1970)
car il en reprend, en les améliorant, les formulations hyperboliques et il est adapté a
tous les types de sols. La relation entre les déformations axiales (e1) et la contrainte
dévia torique (qg) est la suivante :

Ja q

€1 = .
2.E50 9qa—q

Ou g, est I’asymptote de la contrainte de rupture .Elle est liée a la contrainte de
rupture maximale gs de la fagon suivante :

ar ' 2.sin @r
=— avec gs=(c'cotp’' -0 —_—
qa Rf qf ( (p 3) Rf.(l—SiTl (P’)
Avec R¢=0,9 pour la plupart des sols.
Le module Esy dépend du niveau de contrainte et il détermine ’ampleur des deux

déformations : élastiques et plastiques. Il est donné par 1’expression :

m

Eqo = EXef (c’cot(p’+6'3 . sin ¢’ )
50\ c’cotg’+pref . sin ¢’
Dans cette expression, E;gf est le module de référence qui correspond a la pression
de confinement de référence (100 kPa par défaut). En ce qui concerne le parametre m,
une valeur typique de 0,5 pour le sable et 1,0 pour I’argile sont suggérées.
Le module élastiqgue E, détermine, avec le coefficient de Poisson, v  le
comportement du sol lors de déchargement-rechargement. Il dépend lui aussi du
niveau de contrainte et sa définition est la suivante :

£y = B (Ceawees )"
ur ur -\ c’cotq’ +pref
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2. Parametres du modéle HARDENING Soil

Les parameétres du modéle HARDENING Soil se regroupent en trois catégories:
e Parametres plastiques de MOHR-COULOMB :

¢’ : cohésion du sol.
¢’ : angle de frottement interne.
v : angle de dilatance.

e Parameétres basiques pour la raideur :

ELef: Module d”Young triaxial.
EreL: Module d’Young cedométrique.

Eref: Module d’Young en déchargement-rechargement.

(Eref = 3ELef Par défaut);

m : exposant du niveau de contrainte (une valeur de 0,5 est souvent retenue).

e Parametres avancés :

vur : Coefficient de poisson en décharge-recharge (par défaut vur = 0.2).
Pref - Contrainte de référence (par défaut pres = 100).
k§€: Consolidation (par défaut: k¢ = 1 — sin ¢).

Rs : Coefficient a la rupture Z—f (par défaut Rf=0,9).
a

Otension - Résistance a la traction (par défaut Oension = 0).
Cincrement Cf mOdé|e de MOhf-COU'Omb (par défaut Cincrement = 0)

3. Exécution du creusement d’un tunnel en milieu urbain

Le creusement des tunnels dans des sites urbains est une opération assez
compliquée car elle est reliée a plusieurs parameétres qui peuvent affecter le sol et les
structures en surface. Suivant les différents modes de creusement, I'excavation des
terrains peut se faire en fonction du type du terrain rencontré, de la géométrie de
I’ouvrage et de sa profondeur. Les techniques de construction doivent assurer la
stabilité du terrain, I’économie, la rapidité et la sécurité (JANIN, 2012).

Les problémes posés au concepteur et au realisateur des tunnels en milieu urbain
sont particulierement nombreux et délicats pour les ouvrages du type métro et ce, en
raison de leurs dimensions transversales importantes et de multiples contraintes.

Le choix du procédé est influencé par :

L'existence dans le voisinage d’ouvrages de construction souterraine;

Les propriétés des sols;

La présence des canalisations enterrées;

Le trafic de surface en cours des travaux;

Les projets de constructions nouvelles qui peuvent avoir une incidence sur la
conception et les conditions d'exécution des souterrains;

e Le cout de la réalisation.
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4. Méthode de creusement

4.1. 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 I'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 (MARCHER et al 2006, MOLLER et VERMEER
2006, RABCEWICZ 1988, SVOBODA et MASIN 2011, VYDROVA 2015) :

4.1.1. Le creusement a pleine section

Cette méthode de creusement consiste & excaver la totalité de la section transversale
du tunnel en une seule phase (figure 11). Elle est couramment utilisée pour la plupart
des tunnels creusés dans des roches de bonnes ou d’assez bonnes caractéristiques géo-
mécaniques, lorsque leur section n’est pas trop importante pour étre couverte par un
jumbo ou une machine a attaque ponctuelle. Dans le cas contraire la méthode
nécessite de gros engins et devient extrémement colteuse. La rapidité de cette
méthode facilite I'organisation du chantier, car elle permet de séparer nettement les
équipes de creusement et celles du revétement.

Fig.11. Creusement a pleine section.

4.1.2. Le creusement en demi-section

Cette méthode consiste en premier lieu a creuser dans la partie supérieure de la
section (Calotte), en deuxieme lieu la partie inférieure (Stross) étant réalisée avec un
décalage dans le temps (figurel2). Un souténement doit éventuellement étre mis en
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place en partie supérieure (cintres, blindage, béton projeté, béton) avant le creusement
de la partie inférieure. Cette technique est conseillée pour des tunnels de qualité
moyenne et des grandes sections, car elle permet de mieux maitriser les problémes de
stabilité vue la dimension réduite du front de taille, et de limiter des ébranlements
dans le massif encaissant.

Fig.12. Creusement par demi- section.

4.1.3. Le creusement en section divisée

Cette méthode est utilisée lorsque la section a excaver est importante, ou dans le
cas d'un terrain des caractéristiques géotechniques faibles qui ne permet pas d‘assurer
la stabilité du front de taille avec une ouverture en demi section. Ce type de
creusement est utilisé lorsque les procédés de pré-souténement et de renforcement du
front de taille n’étaient pas encore bien développés. Il consiste en I’ouverture
préalable d’une ou de plusieurs galeries de petite section (figure 13). Par cette
méthode, la stabilité des sections excavees est plus facile & maitriser et la dépression
des terrains est plus limitée.

Fig.13. Creusement en section divisée.

4.2. Exécution du creusement dans un milieu rocheux

4.2.1. Creusement a I’explosif

L’abattage avec emploi d’explosifs a ¢té¢ pendant de nombreuses années la méthode
la plus utilisée pour I’excavation des tunnels dans les roches de dureté moyenne a
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élever (figure 14). La technique de I’excavation a 1’explosif est trés ancienne mais
reste encore, dans de nombreuses situations, la plus économique. La poudre noire
(salpétre + charbon + soufre) fut longtemps utilisée, avant que n’apparaissent des
produits plus performants, tels la dynamite ou les émulsions mais plus dangereux. En
souterrain on utilise des explosifs brisants (vitesse de détonation > 4000 m/s) dont
’effet sur la roche est double:

e L’¢énergie de choc véhiculée par une onde fissure le terrain;

e [’énergie de gaz, engendrée par le dégagement d’un important volume de gaz
a haute température et pression, ouvre ces fissures et disloque le matériau. Le
"surplus” de cette énergie expulse les blocs disloqués.

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 partic de 1’énergie explosive utilisée pour
fragmenter et abattre la matrice rocheuse se propage et se dissipe dans
I’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 prealable 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 l'axe du
projet. Au-dela de cette distance, les amplitudes des vibrations sont généralement tres
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 kilometres).
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Fig.14. lllustration du cycle classique de creusement a l’explosif.
A. Procédé a I’explosif

Le choix d'un plan de tir est d'une grande importance dans la réalisation d'un
tunnel, tant par ses aspects économiques que techniques. D'une maniere générale,
I'explosif en souterrain doit étre utilisé comme un outil de découpage de la roche.
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La premiere étape d'un plan de tir consiste a créer une cavité initiale en direction de
laguelle on pourra abattre la roche : c'est le rdle du bouchon. De nombreux modeéles
de bouchons ont été utilisés. Les bouchons a trous paralléles tendent a se généraliser
en raison de la simplification du travail de foration du au parallélisme de tous les trous
d'une volée et parce que les machines actuelles de foration (les jumbos) qui équipent
la plupart des chantiers de tunnels I'imposent pratiquement.

B. Découpage soigné a I'explosif

Deux techniques de découpage du rocher a I'explosif sont utilisées pour ébranler au
minimum le rocher laissé en place autour de I'excavation : le « smooth blasting » et le
pré découpage ces deux techniques reposent sur un méme principe .On effectue le tir
simultané des forages de réglage en vo(te et piédroits dans des conditions telles que
seule la fissure reliant les forages tirés simultanément puisse se développer. Ceci
nécessite des forages parfaitement paralléles, rapprochés et peu chargés.

Avec le pré découpage, les forages de réglage sont mis a feu apres le tir d'un
bouchon élargi et avant le tir principal (forages de dégraissage). Le succes de cette
méthode, qui donne en général de bons résultats a l'air libre, nécessite en souterrain
des trous de gros diamétre tres rapprochés pour pouvoir s'opposer a I'état de contrainte
du rocher et pour permettre le développement de la fissure.

Le pré découpage apporte par voie de conseéquence une complication certaine a
I'avancement. Habituellement le surco(t lié a son utilisation ne se justifie que pour des
ouvrages spéeciaux, tels que les intersections de tunnels par exemple.

Avec le « smooth blasting » (tableau 1), les forages de réglage sont mis a feu apres
les forages de dégraissage comme dans un plan de tir classique; mais ils sont plus
rapprochés et moins chargés. L'effet bénéfique est moins spectaculaire qu'avec le pré
découpage, mais il est suffisamment marqué pour que ce procédé soit de plus en plus
fréguemment utilisé sur les chantiers de tunnels. Il se traduit par un accroissement
modéré du travail de foration facilement compensé par les économies sur les
dispositifs de sécurité.

Tableau 1. Recommandations pour ['utilisation du « smooth blasting » en souterrain

par HOEK (1980).
Diamétre des forages Diamétre des Quantité d’explosif Espacement (m)
(mm) charges (mm) Kg ANFO/m
25 - 32 11 0.08 0.25-0.35
32 -48 17 0.20 0.50-0.70
51 -64 22 0.44 0.80 - 0.90

La longueur des forages, donc des volées, est généralement limitée a un maximum
de 3 ou 4 m, 3 m étant applicable aux tunnels de faible section (20 m2 ou moins) et 4
m aux tunnels de grande section (50 m2 et plus).

4.3. Creusement mécanique des tunnels

A la fin du 19e siecle, I’emploi de I’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 :
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I’ébranlement et la désorganisation du terrain encaissant, les hors profils, les risques
d’accidents spécifiques, les cofits induits par ces inconvénients, notamment en matiére
de soutenement et de revétement.

Mais le passage du creusement a 1’explosif au creusement mécanique s’est treés
longtemps heurté & un obstacle économique majeur a cause du codt relativement
faible de I’énergie chimique contenue dans I’explosif par rapport a [’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 progrés 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.

C’est en 1881 que la premiére 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 I’air comprimé et destinée a étre utilisée dans un matériau a la fois tendre,
cohérent et relativement homogeéne, a savoir la craie bleue du Pas- de- Calais, a creusé
avec succes 2,5 km de galerie de 2,14 m de diamétre en1882 et 1883.

4.3.1. Creusement a attaque ponctuelle

Pour le creusement des terrains dont la cohésion est assez forte, des machines a
attaque ponctuelle peuvent étre utilisées. Ces machines permettent d’assurer la
stabilit¢é de 1’ouvrage sans souténement immédiat ou continu (figure 15). Aucune
pression de confinement n’est donc appliquée au front de taille lors du creusement
dans un mode ouvert. Les machines a attaque ponctuelle sont munies d’un bras
articulé pour abattre progressivement le terrain du front. Ces machines mobiles
peuvent étre une adaptation directe des haveuses a pics de 1’industrie miniére, un
Brise- Roche Hydraulique (BRH) ou bien simplement une pelle. Aprés 1’excavation
du sol, I’évacuation des déblais (le marinage) est réalisée a 1’aide d’une pelle

classique et d’un camion.

Fig.15. Brise roche.

e L 'avantage de Creusement a attaque ponctuelle

= Simultanéité des opérations d'abattage, de chargement et
d'évacuation des roches;

= Grande vitesse d'avancement;

= Latechnique d’abatage n’entraine pas d’¢branlement;

= Découpage soigné de la section (pas de hors profils).
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e L'inconvénient de Creusement a attaque ponctuelle

= Un co(t élevé, mais plus avantageux que les tunneliers;

= Frais de démontage, de transport et de remontage du matériel en
souterrain;

= Les tétes d’attaque s’usent tres rapidement et leur changement est
relativement codteux;

= Beaucoup de poussiéres.

4.3.2. Creusement au tunnelier (Tunnel Boring Machine TBM)

Ce mode de creusement est utilisé pour les terrains a faible résistance, quand le
front de taille ne peut pas assurer 1’équilibre des pressions hydrostatiques ou de la
pression des terres sans souténement (ARSHAD et al 2016). Dans ce mode, le terrain
est excavé en pleine section par des techniques mécanisées qui réalisent I’excavation
des terrains et assurent également le soutenement latéral et frontal. Ces étapes peuvent
étre réalisées par les différents types de tunnelier par exemple le tunnelier dans la
figure 16.

En fait, dans le cas de creusement par tunnelier, le front de taille est généralement
pressurisé (mode fermé) mais il est possible aussi de creuser le terrain selon ses
caractéristiques et les conditions hydrologiques dans un mode ouvert (sans appliquer
la pression de confinement sur le front de taille pendant le creusement).

Le tunnelier est une machine congue pour 1’excavation des tunnels dans les sols a
résistance moyenne jusqu’a forte (300 MPa). C’est une machine qui réunit tout ce
qu’il faut pour construire automatiquement un tunnel dans des conditions optimales.
En général, il creuse une section transversale circulaire (excavation en pleine section)
en assurant : le souténement du sol, la mise en place du revétement définitif du tunnel
et I’évacuation des déblais de I’excavation. Le tunnelier comporte trois parties
essentielles :

¢ il
N

Fig.16. Tunnelier a front pressuriseé.

1-Téte d’abattage ; 2-Roulement principal ; 3-Motorisation; 4-Vis d’extraction;
5-Vérin de poussée; 6-Joint d’étanchéité; 7-Convoyeur a bandes; 8-Wagon de mine
9-Locomotive.
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e La téte du tunnelier (la roue de coupe) : elle est munie d’outils qui peuvent
fonctionner dans les deux sens de rotation pour excaver le sol. La téte de
tunnelier assure aussi le souténement du front de taille par 1’application d’une
pression de confinement sur la section creusée.

e Le bouclier : il contient trois parties principales : une chambre d’abattage (et
de confinement selon le type de tunnelier), une structure intermédiaire
recevant les vérins de poussée, une jupe métallique de forme conique qui
protége les hommes pendant la pose du revétement du tunnel, elle assure aussi
le souténement, empéche la convergence et permet d’injecter le vide.

e Le train suiveur : constitué de remorques successives ou sont installés les
différents ateliers nécessaires pour le controle et la mesure de I’avancement du
chantier, I’évacuation des déblais, la surveillance de la mise en place du
revétement du tunnel.

Le souténement des terrains effectué par le tunnelier lors du creusement (le
confinement du front et la mise en place du revétement) assure une diminution des
mouvements du sol ce qui a une grande importance lors du creusement des sols de
faible résistance et dans les zones sensibles aux mouvements du sol.

Il s’agit d’une zone projetée comme puits de travaux réservé pour 1’entrée du
tunnelier.

e Avantages du Tunnelier

= Le tunnelier permet datteindre des vitesses de creusement assez
élevées de 15 a 30 m/jour théoriquement.

= Pas d'ébranlement, Ce qui assure une bonne tenue de la galerie.

= Pas d’hors profil, d'ou une économie de béton.

= Le souténement est facile et rapide (préfabriqué).

= Les équipes de personnel sont réduites, Ce qui permet d’augmenter le
rendement (Homme / poste).

= La sécurité des chantiers est accrue.

e Inconvénients du Tunnelier

= Le temps de travail effectif de la machine ne dépasse pas 30%.

= Le tunnelier ne peut étre valablement utilisé, qu'en terrain homogene.

= Tout accident geologique imprévu entraine le blocage de la machine.

= Codt tres élevé, d'ou la difficulté ou la quasi impossibilité
d'amortissement sur des trongons, dont la longueur est inférieure a 2
Km.

= La géométrie du tunnel doit étre circulaire, or ce n'est pas notre cas.

= Le co(t excessivement élevé des outils de forage.

4.3.3. Exécution du creusement dans les terrains meuble

Parmi les différentes machines on peut citer Les boucliers; Les boucliers sont des
machines concues pour forer les tunnels dans les sols et les terrains meubles et
aquiféres, elles comportent un systéeme de protection des parois de I’excavation entre
le front de taille et le revétement.
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La progression de la machine est généralement assure par une série de vérins
prenant appui sur le revétement pose a 1’arriére. Pour les autres boucliers appelés
boucliers doubles, la prise d’appui s’effectue sur un bouclier auxiliaire.

4.3.3.1. Les différents types de boucliers

1. Bouclier ouvert

Laissant le front visible et accessible. Le front peut alors étre attaqué sélectivement
par un outil d’abattage tel qu’une fraise ou un bras excavateur.

2. Boucliers rotatifs

Equipé d’une téte rotative pleine section, la pression de la téte sur le terrain
contribue au maintien du front de taille.

3. Boucliers a air comprimé ou pressurisé

Pour lesquels 1’air comprimé améliore la stabilité du front de taille et limite le débit
d’exhaure lorsque la foration a lieu sous la nappe .I’expérience montre que ce type de
boucliers reste difficile & utiliser dans les terrains perméables et peu cohérent sous la
nappe (sable, gravier).

4. Boucliers a bentonite

Pour lesguels une boue bentonitique en pression assure a la fois la stabilité du front
de taille et le transport des déblais.

5. Conclusion

Dans ce chapitre, nous avons expliqué les aspects généraux des constructions
souterraines, et les différentes méthodes de calcul des tunnels (méthodes empiriques
et semi-empiriques, méthodes analytiques et méthodes numériques). La méthode de
convergence-confinement la plus utilisé pour l'analyse de l'interaction du massif
rocheux-souténement. Ensuite les étapes d’investigation et les techniques de
creusement ainsi que les conditions dans lesquelles ces méthodes sont applicables
pour la construction des tunnels.
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CHAPITRE 2: Contexte du tunnel de l'extension ‘A’ de la ligne 1

CHAPITRE 2

CONTEXTE DU TUNNEL DE
L'EXTENSION ‘A’ DE LA LIGNE 1.

31

—
| S—



CHAPITRE 2: Contexte du tunnel de l'extension ‘A’ de la ligne 1

Partie 1 : présentation et description du projet.
1. Introduction

La ville d'Alger constitue depuis toujours un lieu de grande concentration
d'activités humaines, économiques, commerciales et culturelles du pays. Cette
concentration a entrainer une augmentation considérable des besoins en transport de
la population algéroise, l'espace disponible restreint a fait du métro le mode de
transport adéquat permettant d'atténuer la circulation dans la capitale.

L'idée du métro en Algérie remonte bien loin dans le temps. La premiere initiative
revenait a I'administration coloniale, qui décida en 1955 d'entreprendre une étude pour
la réalisation d'un métro a Alger, dont la construction d’une ligne de 14 km reliant
BOLOGHINE a EI-HARRACH, qui devait étre lancée, a été en fin de compte
abandonnée.

En 1982, une étude de conception d'un moyen de transport de type métro a été
menée & Alger dans le cadre d'une collaboration Franco-algérienne. Le lancement des
études du métro d'Alger s'est concrétisé par la création de ’E.M.A (Entreprise du
Métro d'Alger) qui avait pour rble de veiller au bon déroulement des différentes
étapes de ce projet de grande envergure, dont le lancement des travaux n'a débuté
qu’en 1990.

Les études de conception générale ont abouti a la définition d’un schéma de réseau
a long terme constitué de trois lignes, totalisant environ 56 Km avec 54 stations
(figure 1). Toutefois, I’envergure du projet et les moyens financiers important a mettre
en ceuvre commandaient une démarche progressive dans la réalisation. La priorité a
été donnée a la ligne 1qui s’étend de HAI EL BADR a TAFOURAH Grande Poste sur
9 km, identifié¢e comme axe le plus chargé (21.000 personnes par heure et par
direction en heure de pointe).
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Fig.1. La ligne du métro d’Alger.
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2. Description de ’extension ‘A’ de la Ligne 1

L’extension ‘A’ de la ligne 1 du Métro d’Alger, limitée au Sud par I’ouvrage du
Puits de Ventilation 3, & partir duguel se déploie la ligne déja construite, et au Nord,
par le terminus situé pres du Jardin de Prague, a travers lequel, dans le futur, sera
accomplie une extension du réseau, regroupe des ouvrages de tailles conséquentes et
d’une grande complexité, avec une composante souterraine prédominante.

Le tracé, traversant la zone historique d’Alger, comprend un tunnel dans toute son
extension et inclut (02) deux stations souterraines (ALI BOUMENDJEL et Place des
Martyrs), ainsi que (04) quatre puits principaux (PV1), (PV3), ainsi que les puits Sud
et Nord de la Station ALI BOUMENDJEL. Ces puits constituent les fronts d’attaque
de I’ouvrage souterrain, a I’exception du PV3 et du Puits Nord de la Station ALI
BOUMENDJEL.

Le tunnel se développe sur 1453 m et est constitué de trois parties principales, dont
I’extension et la localisation sont indiquées comme suit :

e Partie localisée entre le km -0+594,381 et le km -0+181,121, d’une extension
de 413,26 m, comprise entre le terminus du tunnel (au Nord) et la Station
Place des Martyrs;

e Partie localisée entre le km -0+21,120 et le km 0+643,613, de 664,73 m
d’extension, comprise entre la Station Place des Martyrs et la Station ALI
BOUMENDJEL.

e Partie localisée entre le km 0+799,331 et le km 1+145,594, de 346,26 m
d’extension, comprise entre la station ALI BOUMENDJEL et le Puits de
Ventilation 3.

Notre travail, se portera sur le projet d’exécution du prolongement du tunnel du
métro entre le terminus de I’Extension A de la Ligne 1, situé prés du PV1 (Place
EMIR ABDELKADER - Place des Martyrs) et la Station TALEB
ABDERRAHMANE, appartenant au Métro d’Alger.

Le trongon en analyse, d’une extension d’environ 150 m, sera attaqué a partir du
terminus de I’Extension A. La Figure 2 montre la localisation de ce troncon dans le
contexte général de I’ouvrage.
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Fig.2. Plan de la ligne lextension A.

3. Description des ouvrages de I’extension ‘A’ de la Ligne 1

3.1. Station ALI BOUMENDJEL

La station ALI BOUMENDJEL se situe au croisement des rues ALl
BOUMENDJEL et BEN M’HIDI LARBI, cette station donnant acces a la Place
EMIR ABDEL KADER. Les principaux ouvrages prévus, au-dela de la galerie de
station, sont liés aux trois acces a la station definis dans le projet d’architecture.

L’acces situé au sud se trouve implanté sur un espace occupé par un ancien
immeuble démoli et comprend une excavation a ciel ouvert, réalisée a 1’abri d’un
puits de pieux, et un tunnel qui concrétisera une galerie d’acces a la station. Afin de
profiter de cet accés comme ouvrage d’attaque au tunnel du métro, il a été prévu la
réalisation d’un puits excavé selon la méthodologie séquentielle (NATM) et d’un
rameau qui permettra, comme mentionné, le démarrage des travaux d’excavation du
tunnel.

L’acces localisé a I’Est se trouve a une cote inférieure, prés de la mosquée IBN
BADIS. On prévoit la réalisation d’une tranchée permettant I’excavation d’un tunnel
d’accés a la station lequel sera exécuté sous les fondations d’un édifice de grandes
dimensions.

De la méme fagon, I’acces localisé au Nord prévoit également la création d’une
rampe excavée a ciel ouvert, a partir duquel seront exécuté un tunnel et un puits
associé au systeme de ventilation de la station.

3.2. Station Place des Martyrs

La station Place des Martyrs se trouve sur la place du méme nom, laquelle se situe
dans une zone noble de la ville, partant de la Casbah et prés du port d’Alger. Les
principaux ouvrages prévus comprennent la réalisation d’un puits vertical qui
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permettra et I’attaque a la station et celle au tunnel du Métro, puits qui sera par la suite
intégré dans la solution définitive de la station comme puits de ventilation et de
services, les galeries du corps de la station et les ouvrages associés aux acces, lesquels
comprendront 1’exécution de diverses galeries de moindre dimensions qui donneront
acces en surface, tout comme un ensemble important d’ouvrage d’excavation a ciel
ouvert.

La station présente une longueur totale de 113 m et une largeur d’axe de 17,12 m
elle comprend plusieurs niveaux : sous-quai, hall inférieur, hall intermédiaire et hall
supérieur. La profondeur maximale d’excavation est de 28 m a cause de la pente qui
existe entre les deux stations (Place des Martyrs — ALl BOUMENDJEL), cette
profondeur a été calculée pour eéviter I’assainissement et les fondations des
constructions avoisinantes.

Le systéme de supporte provisoire du puits se constitue essentiellement dans de
rideaux micro pieux qui confinent le secteur a excavé.

3.3. Puits de ventilation PV1

Le puits de ventilation PV1 se situe dans I'une des extrémités du trongon
mentionné du Métro d’Alger, proche de 1’édifice de Lycée EMIR, Celui-ci est
composé d’un puits vertical d’une profondeur approximative de 38 m. Au départ de sa
base se crée un rameau jusqu’au tunnel de la ligne du métropolitain,
d’approximativement 35m. L’intersection des deux galeries se fait de maniére
orthogonale, au km 0+528. Etant donné son positionnement, le puits de ventilation
PV1 et le rameau serviront de front d’attaque au tunnel du métropolitain.

Le paramétrage de cet ouvrage a été, de fait, effectué en excavation verticale
séquentielle (NATM) pour le puits a réaliser et en méthodologie séquentielle
également, pour le rameau a excaver.

3.4. Puits de ventilation PV2

Le puits de ventilation PV2 se situe a mi-chemin du trongon du tunnel entre les
stations Place des Martyrs et ALI BOUMENDJEL, implanté sur le site d’un ancien
immeuble aujourd’hui démoli, dans une zone d’acces trés difficile. Il s’agit d’un puits
vertical de prés de 30,0 m, a partir duquel sera créée une galerie pour I’installation des
équipements de ventilation, galerie qui sera reliée au tunnel du métro au travers de
trois rameaux, I’un d’eux dans I’alignement de 1’axe du puits, ou soit, exécuté a partir
de ce dernier. La galerie présente une extension de prés de 60,0 m et rameaux sont
d’une longueur un peu supérieure a 10,0m. Etant donné les difficultés d’acces au site
d’implantation de ce puits, il n’est pas prévu de I’utiliser comme ouvrage d’attaque.

3.5. Projet a étudier

Notre projet consiste & étudier un tunnel de section 56 m? localisé entre le PK
29+405 et le PK 29+255 sur une longueur de 150 m la figure 3 montre la geométrie
du tunnel.
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Fig.3. Géométrie du tunnel.
Partie 2 : Reconnaissances géologiques, hydrogéologiques et géotechniques.

1. Introduction

Les conditions géologiques, hydrogéologiques, tectoniques, sismiques et
géotechniques sont des facteurs déterminants du degré de difficulté et du codt de
réalisation d'un ouvrage souterrain. Non seulement ces conditions ont une grande
influence sur le choix des méthodes d'excavation, de souténement et du revétement
mais de plus leur connaissance permet de faire face a des probléemes imprévus, par
exemple la traversée d'un accident géologique avec venue d'eau sous forte pression,
c'est ce qui peut arriver de pire au concepteur d'un ouvrage.

Cette imprévision peut bloquer les travaux plusieurs mois, mettre en cause la
sécurité du chantier, voir méme compromettre la faisabilité de I'ouvrage.

Une bonne reconnaissance du sol le long du tracé nécessité au préalable des études
géologiques, hydrogéologiques, sismiques et géotechniques celles-ci étant validées ou
corrigées ensuite par des observations faites a tout stade des travaux.

2. Les objectifs de ces études sont représentatifs

e Vérifier que le contexte géologique ne comporte pas d'unité structurale
extrémement défavorable au point de conferer au projet un caractere a tres
haut risque, tant technique que financier;

e S’assurer de la faisabilité technique du projet en confirmant la possibilité de
mettre en ceuvre, dans des conditions économiques raisonnables, les
techniques de construction a priori les mieux adaptées au contexte géologique
et géotechnique, pour assurer la stabilité de I'excavation et préserver l'intégrité
de I'environnement.
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Ces études ont une grande influence sur le choix de la méthode d’exécution
(creusement, soutenement et revétement) qui sont validées ou corrigées au stade des
travaux. Parmi ces études on peut citer :

>

Le sondage : généralement exécuté verticalement a partir de la surface du sol
sur une profondeur donnée, il peut étre aussi exécuté d’une fagon oblique. Les
points de sondage sont bien déterminés est espacés de quelques metres tout le
long de la portée du tunnel. On va calculer systematiquement:

e Le taux de carottage qui est la longueur cumulée des éléments de carottes
sur la profondeur de sondage multiplié par 100.
e Le taux de carottage modifié RQD (rock quality désignation).

Le sondage permet d’établir une carte représentant les différentes couches.

>

La diagraphie : les diagraphies permettent de se faire une idée des
caractéristiques physiques des terrains a traverser ; elles sont effectuées dans des
sondages qui sont simplement destructifs (ne comportent pas de carottage) .Les
diagraphies les plus utilisées sont :

e [’examen photographique;
e Le log sonique (mesure de la vitesse sismique);
e Le log électronique (mesure de la résistivité).

L’exécution des puits : L’insuffisance des résultats de sondages nous oblige a
compléter ces informations par 1’exécution des puits répartis sur toute la
longueur du tunnel permettant ainsi de constater 1’état du sol, ces caractéristiques
et son comportement.

Creusement des galeries : Malgré le cott élevé de la galerie et vu I’importance
du projet, le creusement a partir des puits, des galeries de petite section, soutenue
par des cardes sont creusé sur toute la longueur de tracé. Celle-ci nous permet
aussi:

e de prélever des échantillons pour effectuer des essais en laboratoire afin
de corriger les études effectuées préalablement;
e de vérifier la stabilité de I’excavation et du futur souténement.

3. Galerie de reconnaissance

Une galerie de reconnaissance est une galerie de dimension réduite inférieure
a la section de l'ouvrage définitif dans laquelle elle s'inscrit (figure 4). Elle
permet d'évaluer au mieux les difficultés de réalisation de I'ouvrage projete.
Ses objectifs peuvent étre classés comme suit : Contribution directe a la
construction : telles que, drainage des eaux d'infiltration ; traitement préalable
des terrains depuis la galerie pilote et franchissement d'accidents géologiques
reconnus ou SUppPOsés;

Facilitation de Il'exécution : telle que la réduction des sujétions des venues
d'eau en pleine section ; réduction des vibrations des tirs a I'explosif des
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abattages ultérieurs par création d'une surface libre de dégagement,
information sur les terrains traversés;

e Reconnaissance geologique et géotechnique des terrains a l'avancement
permettant ’analyse du comportement du terrain en section réduite et
d'optimiser ainsi les méthodes de construction.

La galerie-pilote est alors réalisée préalablement en tant que galerie de
reconnaissance. La réduction des aléas sources de réclamation de la part de
I'entreprise, ainsi que l'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.

Fig.4. Exemple de galerie de reconnaissance.

4. Reconnaissances géologiques

Les reconnaissances et études géologiques doivent donner au concepteur du tunnel
des ¢éléments nécessaires pour la géologie régionale, 1’histoire géologique et
tectonique du massif ; I’inventaire et localisation des accidents (failles, zones
fracturées, zones broyées, ...) ; et la description des terrains rencontrés selon leur
nature pétrographique et minéralogique.

Pour ces raisons, on doit opter des moyens de reconnaissances géologiques
importants tels que [I’inventaire des données géologiques existantes (cartes
géologiques, documents et études géologiques antérieures ... etc.) ; levé géologique
de surface ; les prospections géophysiques et les sondages.

4.1. Moyens de reconnaissances géologiques

Ces moyens sont nombreux, ils ne sont pas exclusifs aux reconnaissances
géologiques pour 1’étude d’un ouvrage souterrain :

4.1.1. Inventaire des donnees geologiques existantes

Il est indispensable de réunir la quasi-totalité des données et documents existants
sur le massif étudie, leur liste est généralement la suivante :

e Carte géologique (1 /50 000);
e Photographie aériennes (1 /15 000 environ);
e Document climatique et météorologique;
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e Archives de construction d’ouvrages souterrains dans des conditions
analogues ou situes & proximité;
e Relevé de cavités souterraines.

4.1.2. Levé géologique de surface

Le géologue doit I’effectuer avec le plus grand soin. Ceci permet souvent d’éviter
des travaux d’investigation couteux et permet une interprétation optimum des résultats
de ces investigation .I’étendue de la zone a lever dépend de la complexité de
I’environnement géologique de I’ouvrage.

Le levé géologique doit comporter :

e Le levé des affleurements;

e Inventaires des éléments concernant la tectonique (plissement, failles);

e L’étude des discontinuités (stratification, fissures,..) avec orientation reparties
sur un diagramme.

4.1.3. Géophysique

Les prospections géophysiques sont un complément habituel du levé géologique.
Le résultat ne peut étre qu’une image globale sur la prévision de 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.
Les méthodes les plus couramment employées dans le cadre du projet d’ouvrage
souterrain sont la sismique réfraction et la résistivité électrique. Des applications de
ces méthodes sont utilisées en sondage.

4.1.4. Sondages

Les renseignements tirés des sondages (en particulier des sondages carottes) sont de
plus en plus précieux car ils permettent de voir la roche et de prélever des
échantillons. Mais ils ne fournissent que des informations ponctuelles qui sont en
général insuffisantes.

Le nombre de sondages est forcément limité vu leur cout élevé, surtout lorsque la
couverture dépasse plusieurs centaines de métres .I’exécution des sondages doit étre
envisagée en liaison étroites avec le levé géologique et les prospections géophysiques.
IIs restent utilisés seuls quand on ne peut effectuer ni levé de surface ni géophysiques,
par exemple en zone trés urbanisée.

Dans le cas le plus fréquent, les résultats des sondages doivent permettre, avec un
maximum d’efficacité, la confirmation des hypothéses concernant la structure du
massif faites a partir du levé de surface de 1’étalonnage de la géophysique.

De plus les sondages permettent de prélever des échantillons aux fins d’essais de
laboratoire et d’effectuer un certain nombre d’essais in situ (diagraphies, mesures de
perméabilités in-situ,...).

5. Reconnaissances hydrogéologiques

Les reconnaissances et études hydrogéologiques doivent étre effectuées en méme
temps que les reconnaissances et études géologiques. Elles ont pour but de déterminer
les formations aquiferes et les terrains imperméables ; le régime hydraulique (nappes,
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circulations souterraines, ...) ; la permeabilité des terrains et les réseaux karstiques
éventuels.

Ces renseignements permettent de définir la nature des venues d'eau possibles le
long du tracé ; leur charge, leur débit, la composition chimique et minéralogique des
eaux et les traitements envisageables (rabattement, drainage, étanchement, . . .). Parmi
les moyens de reconnaissance hydrogéologique a mettre en place, inventaire des
données existantes ; levé hydrogéologique de surface (sources d’ecau, puits) ; la
méthode de résistivité électrique pour la recherche des nappes et les sondages (niveau
piézométrique, la perméabilite, .. .etc.).

5.1. Moyens de reconnaissances hydrogéologiques

5.1.1. Inventaires des données existantes

e Documents et études donnant des indications sur les nappes et les
caractéristiques hydrauliques des terrains dans la zone concernée (sondages
antérieurs, pompages, ...);

e Documents climatiques et météorologiques;

e Archives de constructions et météorologiques;

e Archives de construction d’ouvrages souterrains dans les conditions analogues
ou situes a proximité, puits de pompage en site urbain.

5.1.2. Levé hydrogéologique de surface
Il est effectué en méme temps que le levé géologique et peut comprendre:

e Le relevé des sources, puits;

e Lerelevé des zones d’infiltration;

e Les mesures de débit des sources et puits (a répéter pour pouvoir prendre en
compte les variations saisonnieres).

5.1.3. Géophysique

La méthode de résistivité électrique peut servir pour la recherche des nappes, pour
la recherche de la profondeur et de la continuité d’un horizon étanche (argileux ou
marneux) sous une formation perméable (calcaire ou gréseuse par exemple).
L’interprétation des données électriques est délicate, elles doivent étre étalonnées par
sondages.

5.1.4. Sondages

Les sondages, quel que soit leur type, vont permettre d’effectuer des observations et
des mesures in situ trés utiles a la compréhension de I’environnement
hydrogéologique de I’ouvrage projeté .1l s’agit principalement:

e D’observation pendant I’exécution du sondage comme pertes partielles ou
totales du fluide de forage, venues d’eau dans le forage, traces de circulation
d’eau repérées sur les carottes;

e De la pose de piézomeétres pour préciser les niveaux de la ou des nappes, leur
indépendance éventuelle, la réaction aux agents atmosphériques;

40

—
| S—



CHAPITRE 2: Contexte du tunnel de l'extension ‘A’ de la ligne 1

e D’essais in situ pour quantifier les caractéristiques des terrains (perméabilité)
et de la nappe (Extension, coefficient d’emmagasinement, transmissivité,...).

6. Reconnaissances géotechniques

Les reconnaissances et études geotechniques complétent celles réalisées par la
géologie et I'nydrogéologie. lls doivent permettre de préciser la description des
terrains traversés, leur état de contraintes in situ et de prévoir leur comportement
pendant I'exécution et I'exploitation de l'ouvrage et de deéfinir les méthodes
d'execution, le dimensionnement des ouvrages, les précautions particulieres et/ou les
traitements a envisager pendant la construction pour compléter les classifications. Les
moyens de reconnaissances géotechniques a mettre en ceuvre sont : Inventaire des
données existantes ; les sondages pour effectuer les mesures In situ et les essais de
laboratoire. Les essais de laboratoire les plus utilisés dans le cadre des
reconnaissances des ouvrages souterrains sont les essais pour la détermination des
propriétés physiques (masse volumique, porosité, indices des vides, limites
d’Atterberg, granulométrie et sédimentométrie, minéralogie, vitesse du son) et
mécaniques (essais de cisaillement a la boite, essais triaxiaux, essais cenométriques,
essais de gonflement, essais de compression simple, essais Franklin et Brésilien).

6.1. Moyens de reconnaissances géotechniques
6.1.1. Inventaires des données existantes

e Document et études donnant des indications sur les caractéristiques
mécaniques des sols et des roches dans des conditions analogues;

e Archives de construction d’ouvrages souterrains situes a proximité ou dans des
massifs similaires.

6.1.2. Géophysique

Les modules dynamiques sont relies aux vitesses sismiques des ondes
longitudinales et transversales. lls peuvent étre déterminés par des essais sismiques
simples a 1’échelle de la dizaine de métres par les méthodes (cross-hole, down-hole et
up-hole) entre deux forages.

La méthode cross-hole permet de mesurer, entre deux points situes a la méme cote
dans deux forages, les vitesses des ondes longitudinales et transversales et ceci sur
toute la profondeur des forages. On determine ainsi les modules dynamiques et le
coefficient de poisson suivant la direction verticale.

Les méthodes down-hole et up-hole permettent de mesurer entre deux forages ses
mémes vitesses avec des trajets proches de la verticale. Le down-hole est caractérisé
par un sens émission-réception de haut en bas. On détermine alors les modules
dynamiques et le coefficient de poisson suivant la direction verticale.

La petite sismique, méthode particuliéres, mise au point par B.SCHNEIDER, est
généralement effectuée dans les galeries de reconnaissances.

6.1.3. Sondages

Ils vont permettre des mesures in situ et, éventuellement, des prélévements
d’échantillons (cas des sondages carotte) pour des essais de laboratoire.
Les principaux essais et mesures in situ sont :
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6.1.4.

Les diagraphies en forage : elles donnent des informations sur les parameétres
physiques des terrains;

Le principal intérét des diagraphies est d’effectuer de nombreuses corrélations,
par exemple pour localiser des accidents particuliers ou préciser le détail de
structures, a des prix bas (cout relativement peu élevé des sondages destructifs
et des diagraphies et rapidité d’exécution des uns et autres);

L’essai de pénétration statique peut donner des informations utilisables dans le
cas d’un tunnel fore dans un sol ou une roche meuble et sous faible couverture
et pour le dimensionnement des ouvrages de téte situes dans des sols.

Essais de laboratoire

On se bornera a citer les essais les plus utilisés dans le cadre des reconnaissances
des ouvrages souterrains.

A. Les sols

Essais d’identification : masse volumique, teneur en eau naturelle, indices des
vides, limites d’ Atterberg, granulométrie et sedimentometrie, minéralogie;
Pour déterminer les caractéristiques mécaniques des sols et calculer la
déformation de la surface : essais de cisaillement a la boite, essais triaxiaux,
essais cenométriques, essais de gonflement, essais de compression simple.

B. Les roches

6.1.5.

Densité seche, porosité, teneur en eau naturelle, vitesse du son, essais de
compression simple, mesures du module d’ Young et du coefficient de
poisson, essais Franklin et brésilien pour la détermination des caractéristiques
mécaniques de la roche;

Essais de cisaillement a la boite pour la détermination des caractéristiques de
joints;

Essais triaxiaux, cenométriques, essais de gonflement, essais d’altérabilité,
analyses minéralogiques pour les roches tendres et susceptibles d’évoluer
rapidement (marnes, anhydrites,...);

Essais particuliers (abrasivité, formabilité,...) nécessaires a I’étude d’emploi
de machines a forer;

Il faut retenir que la validité des résultats de tous ces essais est liée a la qualité
des échantillons préleves et a leur représentativité. Les spécifications
techniques concernant ces prélevements doivent donc étre clairement définies
dés le début des reconnaissances.

Sondage carotté

Les renseignements tirés des sondages, et plus particulierement des sondages
carottés, sont fort précieux car ils permettent de voir la roche et de prélever des
échantillons. Mais ils ne fournissent que des informations ponctuelles, en général
insuffisantes. Ils ne permettent pas de repérer avec précision l'orientation des
discontinuités dans les massifs rocheux, sauf par la mise en ceuvre d'un procédé
minutieux d'orientation des carottes.
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Le nombre de sondages est limité car leur colt est élevé, surtout lorsque la
couverture dépasse plusieurs centaines de metres.

Les sondages carottés permettent de visualiser les terrains traversés, de préciser
avec certitude leur disposition géometrique, d'effectuer un certain nombre d'essais de
laboratoire et in situ (diagraphies, mesures de la perméabilité in situ, mesure des
modules et des contraintes,...).

Lors d’un sondage, les mesures et observations suivantes permettront de mieux
connaitre I’environnement hydrogéologique. Durant 1I’exécution du forage, on mesure
les pertes partielles ou totales du fluide de forage, des venues d’eau dans le forage,
des traces de circulation d’eau repérées sur les carottes ; Apres exécution, quand il y a
des problémes d'eau, les sondages doivent étre equipés de piézometres de facon
systématique méme s'ils n'ont pas été exécutés dans ce but précis, afin de preciser les
niveaux de la ou des nappes, leur interdépendance éventuelle, la réaction aux agents
atmosphérique ; Les caractéristiques des terrains (perméabilite) et de la nappe
(extension, coefficient d’emmagasinement, transmissivité) seront quantifiées par des
essais in situ.

Geéologiquement parlant, les sondages sont directement utilisés pour déterminer la
nature du sol ou de la roche et le degré de fissuration des roches : relevé détaillé des
carottes, détermination du RQD, photographies couleurs des caisses de carottes,
interprétation de 1’enregistrement des parametres de forage,...

Les sondages exécutes ont un diametre de 101 a 116 mm et une profondeur de 39m
Aprés extraction, les carottes doivent étre soigneusement protégees et mises en caisse.

A. Les critéres utilisés pour la classification des sondages
Les critéres utilisés pour la classification des sondages sont :

e Données du sondage :

= Type de sondage ;
= Diameétre du trou.

e Géologie :

= Profil géologique (indiquant les unités géologiques et leurs symboles
respectifs) ;
= Descriptions lithologiques (des différentes couches traversées).

e Les profondeurs auxquelles les différentes couches apparaissent.
e Indice de qualité:
= Altération : le tableau 1 montre la classification du massif rocheux par
rapport a I’état d’altération ;
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Tableau 1. Classification du massif rocheux par rapport a l’état d’altération selon la
Société internationale de mécanique des roches.

Symbole Désignation Caractéristique
W1 | W1-2 Sain Sans aucun signe d’altération
W2 Peu altéré Des signes d’altération prés des discontinuités
W3 | W3 | Moyennement altéré | Altération visible sur tout le massif rocheux
mais la roche n’est pas friable
Tres altéré Altération visible sur tout le massif rocheux et
w4 roche partiellement friable
W5 | W4-5 décomposé Altération visible sur tout le massif rocheux et
roche partiellement friable

* Fracturation : Le critére généralisé utilisé est basé sur 1’écartement entre

fractures présenté dans le Tableau 2;

Tableau2. Classification du massif rocheux par rapport au degré de fracturation.

Ecart (cm) | Symbole Désignations Caracteristiques
>200 Fi | F12 Tres écartées Ecartées
60 a 200 F, Ecartées
20 a 60 Fs | F3 Moyennement écartées | Moyennement écartées
6a20 Fs | Fsas Proches proches
<6 Fs Tres proches

= Récupération de carottes en pourcentage;
* RQD (Rock Quality Designation)
pourcentage de morceaux de carottes intactes de longueurs supérieures ou

: en pourcentage (qui reflete le

égales a 10 cm, sur la longueur totale du forage).

e SPT (Standard Penetration Test)

~ Relevant le nombre de coups (N) correspondant a la pénétration initiale de 15 cm
(1% phase), puis en enregistrant le nombre de coups correspondant a I’enfoncement
des 30 cm suivants (2°™ phase). Les résultats obtenus sur les essais SPT ont permis la
classification des terrains quant a leur consistance et leur compacité, selon les criteres

indiqués dans les Tableaux 3 et 4.

Tableau3. Classification selon la consistance.

N(SPT) Consistance | Résistance a la compression (KPa)
<2 Trés molle <25
24 Molle 25 -50
4-8 Moyenne 50 - 100
8-15 Raide 100 — 200
15-30 Trés raide 200 — 400
> 30 Dure > 400

—
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Tableau 4. Classification selon la compacité.

N(SPT) | Degré de compacité relative | Degré de compacité relative
<4 Treés lache <0.15

4-10 lache 0,15-0,35

10 - 30 Moyennement compacte 0,35 - 0,65

30 —-50 compacte 0,65 - 0,85
> 50 Trés compacte 0,85-1,00

e Essais de perméabilité du type "Lugeon”, ou est indiqué le troncon essai et les
absorbations obtenues;

e Essais pressiométriques (Ménard);

e Essais réalisés au dilatometre;

e Position du niveau de la nappe phréatique.

7. Conditions tectoniques

La formation des chaines alpines mediterranéennes y compris le troncon algérien
est liée a la dérive et la rotation de la plate -forme continentale de 1I’Afrique par
rapport a I’Eurasie depuis le Jurassique. Les bassins de MITIDJA ainsi que ceux de
CHLEF et de Seybouse sont structurés pendant les derniéres étapes de la tectonique
Alpine.

Les résultats des mouvements tectoniques se trouvent dans des formations des
grandes nappes dans les montagnes européennes et dans 1’Atlas Tellien et dans des
plusieurs failles tectoniques normales et inverses dans la région d’Alger.

Dans le socle métamorphique dans la région d’Alger des failles de type normal et
inverse avec une orientation NE-SW a ENE-WSW sont observable. Une continuation
des failles normales dans des sédiments du Quaternaire et Tertiaire est supposé.

8. Conditions sismiques

L'Algérie est connue pour étre une zone sismique trés active. L'activité sismique en
Algérie du Nord connue remonte au 02 janvier 1365, date a laquelle s'est produit un
premier séisme recensé a Alger. Depuis, de nombreux séismes se sont produits, parmi
eux certains violents et meurtries (tableau 5 et figure 5).
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Tableau 5. Principaux séismes en Algérie.

Localité Date Magnitude ou Dégats
intensité
ORLEAN ville | 09/09/1954 6,7 1243 morts et 20000 habitations
détruites
M'SILA 12/02/1946 5,6 264 morts et 1000 maisons
détruites
El ASNAM 10/10/1980 7,3 2633 morts, 8369 blessés, 348
Disparus, des milliers sinistrés
MASCARA 18/08/1994 57 171 morts et  plusieurs
habitations détruites
AIN 22/12/1999 5,7 28 morts et plusieurs habitations
TEMOUCHENT détruites
ZEMMOURI 21/05/2003 6,8 Plus de 2200 morts et des
milliers de personnes sinistrées
Mer Mediterranée :
P Ve e it
e & e sl
Y _¢0.
e &L W 2 .
0 [ o
(r:;\ X oy v owo<v

Fig.5. Carte des intensités maximales observées au nord d'Algérie (1716-2003).

8.1. Les zones sismiques

Le niveau minimal de protection parasismique est caractérisé conventionnellement
par le coefficient d'accélération et déterminé en fonction de la classe des ouvrages et
de la zone de sismicité dans laquelle I'ouvrage se trouve.

En Algérie, cing zones sont définies en fonction de leur sismicité croissante (figure 6):

Zone 0: sismicité négligeable;
Zone | : sismicité faible;
Zone lla: sismicité moyenne;
Zone llb: sismicité élevée;

Zone Il: sismicité trés élevée.
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Fig. 6. Extrait de la carte de zonage sismique du territoire national.

Tell que indiqué dans la figure 6, la région d'étude est située dans la zone sismique
I11, caractérisée par une sismicité tres élevée.

9. Présentation et description des conditions géologiques et hydrogéologiques
du site (Extension ‘A’ de la ligne 1)

Avec les travaux de reconnaissance géotechnique réalisés, on a cherché a atteindre les
objectifs suivants :

e Définition de la lithologie et de la structure des formations qui apparaissent le
long du tracé;

e Définition des conditions hydrogéologiques;

e Evaluation des conditions d’excavation du terrain, fondée sur la fracturation et
la résistance de la roche;

e Définition du dispositif géologique et géotechnique le long du tunnel;

e Définition de la qualité du massif qui apparait le long du tunnel, ayant pour
but de définir le dimensionnement des supports et des revétements définitifs et
la définition du phasage d’exécution respectif.

9.1. Programme de reconnaissance

Les travaux de prospection consistaient en la réalisation de la reconnaissance
géologique en superficie le long du tracé, en la réalisation des sondages mécaniques
en rotation et des tests de pénétration dynamique SPT, ou la compacité et/ou
consistance du sol I’a permis, essais de perméabilité de type Lugeon, essais
pressiométriques et dilatométriques, en la récolte d’échantillons “ intacts” dans les sols
de couverture et en la récolte des échantillons de carottes de roches dans les sondages
afin de réaliser des essais de laboratoire.

Les travaux effectués sont au nombre de :

e 22 sondages de rotation mécanique (SP64, SP64a et SP64b), dont 11 ont été
faits sur les sites des deux stations, 3 ont éeté réalisés dans les locaux du puits
de ventilation et 7 le long du tracé du tunnel,

e 87 essais de pénetration dynamique SPT;
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9.1.1.

44 essais de perméabilité de type Lugeon distribués par 22 sondages;

29 essais pressiométriques Ménard, répartis sur 20 sondages;

23 essais dilatométriques, répartis sur 18 sondages;

6 essais d'identification (analyses granulométriques par tamisage et
sédimentation détermination des limites d'Atterberg et détermination de la
teneur en eau naturelle;

10 essais en charge ponctuelle (point de tests de charge), effectués sur des
échantillons de carottes de roches sélectionnées lors des sondages;

20 essais de compression uniaxiale, avec détermination de la densité et de la
porosité réalisée sur des échantillons de carottes de roches sélectionnées lors
des sondages;

24 essais pour déterminer la dureté et I'abrasivité, effectués sur des
échantillons de carottes de roches sélectionnées lors des sondages;

Pose piézométrique en 2 sondages;

1 essai triaxial, consolidé non drainé sur un échantillon “intact”, récolté dans le
sondage.

Sondages réalises

Les sondages réalisés sont : SP64, SP64A et SP64B (tableau 6).

Les sondages ont été réalisés par TREVI entreprise Italienne en rotation utilisant
des taillants au diamant pour extraire des carottes de roche avec carottier double et un
échantillonneur de 1,5 m de long. Le diamétre de perforation utilisée était 101mm.
Les sondages réalisés ont atteint des profondeurs entre 34,0 et 41,0 m. la récupération
de la carotte est assez satisfaisante dépassant les 90%.
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Tableau 6. Interprétation conjoint des sondages fait au chantier.

sondage | profondeur description
SP64 0,00-3,50 Remblais de couleur ocre rougeatre, constitué par des argiles sableuses
3,50-5,00 Schistes décomposés (WS5) de couleur ocre
5,00-8,00 Absence de récupération (remplissage par les produits de forage dans la
caisse de sondage)
8,00-9,30 Schistes décomposeés ocre (W5)
9,30-14,80 Schistes trés fracturés, moyennement altérés, trés riche en quartz
d'exsudation
14,80-16,70 Schistes décomposés ocre (W5)
16,70-19,00 Calcaires durs, trés fracturés (aggravés par l'action de foration), de
couleur bleu (présence de bréches)
19,00-22,00 Absence de récupération (remplissage par les produites de forage dans la
caisse de sondage). Présence probable d'un karst (dissolution des
calcaires)
22,00-25,00 Calcaires durs, trés fracturés, moyennement altérés, faiblement altérés, de
couleur bleu. Présence de breche & 22-22,5 et a 24-24,2.
25,00-30,00 Calcaires grisatres, moyennement fracturés, faiblement altérés (présence
de fracturation mécanique)
30,00-34,00 Calcaires grisatres, moyennement fracturés (présence de fracturation
mécanique), avec la présence d'inter lits de schistes gris et noirs (a 30,3-
30,5; & 31,8-32,6; a 33,7-33,8)
SP64A 0,00-2,50 Remblais
2,50-9,00 Argile brune sableuse graveleuse
9,00-11,00 Sables noiratre fin Iégerement graveleux
11,00-13,80 Schiste décomposée en sol (W5)
13,80-15,00 Schiste grisatre satinée & bancs de quartz centimétrique de 1 a 4 cm a
touche savonneux et aux niveaux des fractures probablement de talc
15,00-16,00 Schiste silicieux grisatre trés altéré (W4) tres fracturé
16,00-19,20 Schiste silicieux grisatre a riche intercalations lenticulaires de quartz.
Présence de cristallisation de quartz
19,20-23,20 Schiste argileux verdatre par endroit, trés tendre, destructive. Friable avec
une faible pression des doits. Entre 20,00 et 22,00 passages avec des trés
mauvaises propriétés geomecaniques (récupération 0%)
23,20-27,50 Schistes satinés, plus ou moins silicieux, moyennement dur avec niveau
plus durs qui correspondent a des lentilles de quartz. Présence des
niveaux plus friables (24,00-24,50 et 25,50-25,80). Entre 27,00 et 27,50
les schistes deviennent carbonatés
27,50-32,00 Calcaires, trés dur, moyennement altéré, trés fracturé. Présence de zone
de dissolution (environ 28,50) avec des dép6ts rougeatre d'oxyde fer
32,00-41,00 Calcaires, trés dur, faiblement altéré par endroit, moyennement fracturé.
Présence de fréquents interlits de schiste argileux noirs
SP64B 0,00-2,20 Remblais
2,20-3,00 Argile ocre sableuse a galet de schiste
3,00-10,60 Argile noiréatre & sable fin @ moyen
10,60-38,50 Schistes grisatre satinée avec pénétration lenticulaire de quartzite a
niveau centimétrique de quartz et la calcite au niveau des fissures. Parfois
les schistes deviennent plus silicieux. Entre 32,00 et 33,00 a une petite
zone tres fracturée. Aux 37,50 existe une zone tres fracturée.
38,50-40,00 Schistes grisatres carbonatés moyennement dur, légérement altérées
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10. Conditions géologiques du site (Extension ‘A’ de la ligne 1)

La région d’Alger peut étre représentée de forme simpliste comme un déme
primaire métamorphique, désigné par massif d’Alger qui est bordé par des formations
sédimentaires tertiaires et quaternaires. Les formations métamorphiques reconnues le
long du tracé de cette extension du tunnel sont essentiellement constituées de schistes
a séricites, avec intercalation de niveaux lenticulaires de calcaires métamorphiques .
En se basant sur la « Carte Géologique de 1’Algérie » a I’échelle 1/50 000 (figure 7),
et par I’observation des carottes de sondages (tableau 6), il a été possible
d’individualiser les unités géologiques suivantes:

10.1. Formations récentes

e Remblais (Re): Ils correspondent a des dépdts hétérogenes constitues
essentiellement par des sols sableux-argileux et argileux-sableux. L’épaisseur
de ces dépots varie entre 1,0 et 2,5 m.

e Alluvions (Al): 1l s’agit des sols argileux-sableux et sableux-argileux, parfois
graveleux, I’épaisseur identifiée est de 3,4 a 7,8 m.

10.2. Roches métamorphiques

e Schistes (S) a séricites, avec intercalation de niveaux lenticulaires de calcaires
métamorphiques: Cette formation présente une certaine variation de facies,
étant constituée essentiellement de schistes a séricites et schiste satines
présentant dans ce troncon, un niveau lenticulaire de calcaires
métamorphiques cristallin.

En superficie, cette unité se présente généralement trés altéré a décomposée et tres
fracturée, devenant moins altérée en profondeur et moins fracturée, avec des fractures
proches & moyennement éloignées. Il a été possible de distinguer deux horizons
géotechniques différents, le premier plus superficiel désigné par (Sa) un second en
dessus du premier, désigné par (Sb).

(Sa) : est constitué de schistes trés altérés a décomposés et de fractures trés
rapprochées, présentant fréqguemment des intercalations de niveaux argileux avec
de petits fragments de schistes épars, produit de 1’altération du massif schisteux
L’¢épaisseur de cet horizon varie entre 5,0 m et 12,0 m.

(Sb) : est formé de schiste essentiellement moyennement altéré avec quelque
passage peu altéré, et de fracture proches moyennement éloignées, on trouve
souvent la présence de 1’argile indicatrice de circulation d’eau en profondeur.
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Fig.7. Extrait de la Carte Géologique 1/50 000, feuilles 21 et 22 de Chéragas et
d’Alger.

11. Conditions hydrogéologiques du site (Extension ‘A’ de la ligne 1)

En rapport aux conditions hydrogéologiques, la zone en étude est située dans une
zone trés proche d’une importante ligne d’eau, dont I’embouchure se trouve localisée
a prés de 500 m au NO de la partie finale du tracé, laquelle se caractérise par la
présence d’une déclivité relativement accentuée.

La zone dans laquelle se trouve le tracé est de fait sujette a une action directe des
eaux qui s’écoulent le long de la pente et qui sont acheminées vers cette zone. Du a
I’'imperméabilisation existante par les constructions le long de la pente, on admet que
durant les périodes de fortes précipitations, les flux d’écoulement affluents dans cette
zone peuvent atteindre des valeurs importantes.

En ce qui concerne I’hydrogéologie souterraine des différentes formations, des
différences de comportement ont été vérifiées selon lithologie respective.

Les remblais, bien que possédant parfois une fraction grossiére importante, sont
majoritairement  sablonneux-argileux a argileux-sablonneux, ils sont donc
généralement peu perméables, et ne pressentent pas de fait les conditions favorables a
la formation d’aquiféres. Il faut toutefois admettre qu’il puisse exister une certaine
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circulation d’eau dans la zone en contact direct avec le substrat, constitué de schistes
séricites.

Les alluvions de peu de représentativité dans la zone en étude n’ont été découvertes
que dans le sondage SP64, SP64A et SP64B, et se caractérisent par une nature
essentiellement argileuse-sablonneuse, ce qui ne présente pas les conditions pour que
puissent se former des couches aquiféres. Leur épaisseur réduite ainsi que la zone
relativement réduite qu’elles occupent ne permettent ainsi pas la formation
d’aquiferes importants. Toutefois, il faut admettre qu’une certaine circulation de 1’eau
dans la zone en contact avec le substrat métamorphique puisse exister.

Le substrat, constitué essentiellement de schistes séricites luisants, généralement
tres fracturés, peut constituer des aquiferes, principalement dans leur partie supérieur
qui se trouve plus altérée, décompressée et fracturée, créant la circulation d’ecau a
travers des systémes de fractures que 1’on rencontre ouvertes. Cette formation facilite
les infiltrations en profondeur.

11.1. Piézomeétres

Dans les sondages SP64-A et SP64-B des piézometres ont été installés pour la
mesure des niveaux d’cau (tableau 7).

Tableau 7. Résume des lectures réalisées dans les piézometres installés.

Sondage Date de lecture Profondeur du niveau d'eau (m)
22-04-2016 30,40
23-04-2016 30,38
24-04-2016 30,15
26-04-2016 30,12

SP64-A 27-04-2016 30,16
28-04-2016 30,25
29-04-2016 30,15
30-04-2016 30,10
09-05-2016 30,05
27-04-2016 29,25

SP64-B 28-04-2016 29,20
29-04-2016 29,20
30-04-2016 29,15
09-05-2016 29,22

Comme on peut le constater, les piézomeétres présentent des niveaux d’eau
compris entre 29 et 30 m de profondeur, ce qui correspond a un niveau de la nappe
phréatique située au-dessous de I’axe du tunnel. Ce fait parait indiquer que le massif
rocheux doit se trouver sec a humide et qu’il ne doit pas recéler des zones aquiferes
significatives posant des problémes a 1’exécution des excavations.
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12. Résultats des essais
12.1. Echantillon des sols

12.1.1. Essais de penétration dynamique (Nspt)

L'essai de pénétration dynamique le plus pratiqué est le SPT (Standard Penetration
Test). Cet essai présente I'avantage de permettre a la fois de prélever des échantillons
remaniés indicatifs des couches traversées et d'avoir une mesure de la résistance du
sol. 1l permet parfois la traversée de couches denses alors que I'essai purement
statique ne le permet pas.

Les résultats obtenus lors des essais de pénétration SPT, lesquels visaient la
détermination de la pénétration dynamique caractéristique des remblais, et des sols
résultant de ’altération des schistes, sont présentés dans le tableau de données ci-
dessous, et correspondent a des valeurs résultant de 1’é¢tude statique de toutes les
valeurs de Ngp: obtenues dans les sondages effectués.

Consiste a enfoncé la pointe d’une sonde rigide dans le sol et compter le nombre
de coups pour chaque enfoncement de 1,0m. Il permet de connaitre:

e Lasuccession des couches ;
e [’homogénéité d’une couche ;
e La position d’une couche résistante connue.

Tableau 8. Résultats des mesures de [Nspr mesureé et de (N1)eo].

Couches Remblais Alluvions Schiste de type Sa
- Nspt mesuré | (N1)eo | Nspt mesuré | (N1)so | Nsp: mesuré | (N1)so
Valeur moyenne | 25 20 19 13 45 30

Ou: (N1)eo est la valeur corrigée de Ngpt

Les essais SPT sont effectués dans chaque sondage carotté en fonction de
changement du faciés ou chaque 3 m il consiste a enfoncé une pointe de 20 cm de
longueur et a I’aide d’un marteau (tableau 9). La figure ci-dessus montre le principe
du pénétrometre dynamique.

On compte le nombre de coup pour chaque enfoncement de 20 cm afin d’obtenir la
consistance du sol en pointe.

Tableau 9. Les caractéristiques du terrain d’apres les résultats de ['SPT.

Classes v (KN/m®) o (°) c (kPa) E(GPa) Ko
Rocheuses (SPT) (SPT) (SPT) (SPT)

Non 28 52 350 3,5 0,8

CR1 | perturbé
Perturbé 28 48 250 1,5 0,8
CR2 25 48(profil B) | 90(profil B) 0,7 0,6
43(profil C) | 100(profil C)
CR3 21 32 10 0,1 0,5
Remblais 18 30 5 0,015 0,5
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12.1.2. Essais pressiomeétriques

Les essais pressiomeétriques sont effectués avec une sonde introduite dans le forage
réalisé en destructif avec la foreuse LONGYEAR. L’essai consiste a déterminer la
pression limite (PL) du terrain, le module pressiométriques (E) du sol en question et la
pression de fluage (Pf). Le rapport E/PL permet d’apprécier 1’état de consolidation du
terrain.

12.1.3. Pression limite et module pressiométrique

Le but recherché par ces essais est l’évaluation des caractéristiques de
déformabilité des matériaux moins résistent présents le long du tracé du tunnel,
principalement les remblais présents en surface et la couche altérée du massif
rocheux, correspondant a la zone de transition entre les remblais et I’horizon rocheuse
le plus altéré, désigné par Sa. Cette couche est composée de terrains argileux résultant
de l’altération du schiste, du fait de quoi, I’exécution de ce type d’essai a été jugée
possible.

La valeur de module pressiométrique E, est de prés de 20 MPa pour les remblais
et une valeur moyenne de ’ordre des 100 MPa pour la couche superficielle des
schistes plus altérées de I’horizon géotechnique Sa.

12.2. Echantillons des roches

12.2.1. Identification

Le résumé des résultats de I’identification effectuée pour la caractérisation du
massif rocheux et pour la détermination du poids volumique sec (yq ), humide (y), la
teneur en eau(W) et la porosité (n) ont été réalisés est présenté en tableau de donnée
ci-dessous :

Tableau 10. Caractéristiques du massif rocheux.

Unité géologique | Schiste Sa Schiste Sb
- vh (KN/m?) | yo(KN/mM®) | y4 (KN/mM?) | Wo(%) | n (%)
Valeur moyenne 25 28 27 1 2.6

12.2.2. Essais de compression uniaxiale

Dans les 3 sondages réalisés, 7 échantillons de roches ont été recueillis et soumis
aux essais de laboratoire de compression uniaxiale et de détermination de la masse
volumique et de la porosité (tableau 11). Pour l'interprétation de ces essais, ont été
utilisées des classes de résistance a la compression uniaxiale recommandées par
I’AFTES.
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Tableau 11. Résumé des résultats des essais de compression uniaxiale.

Sond. Ref Prof. Lithologie Altération (W) | Horiz. Y Compression uniaxiale
N° Echan. de l'essai Geot. (glcm®)
(m) ¢ Oc E qusses de
[§) (Mpa) (Mpa) résistance
SP64 SU-1335- | 12,50- Schistes Wa.y - -
AGl14 12,80 moyennement
a trés altérées
SU-1336- | 18,20- Schistes Ws Sa 1,90 80 18,3 2335 RC5
AGl14 18,50 moyennement
altérées
SP64A SU-1337- | 17,20- Schistes Ws.4 Sh 1,80 77 37 466 RC6
AGl14 17,50 moyennement
a trés altérées
SU-1338- | 18,20- Schistes Ws.4 Sh 1,36 79 10,6 1963 RC5
AGl4 18,50 moyennement
a trés altérées
SP64B SU-1339- | 14,20- Schistes Ws Sa 2,30 78 42 867 RC6
AGl4 14,50 moyennement
altérées
SU-1340- | 18,00- Schistes peu & | Wp.3 Sa 2,82 76 2,7 592 RC6
AGl4 18,35 moyennement
altérées
SU-1341- | 31,00- Schistes peu a | W3 Sh 2,73 77,8 19,5 848 RC5
AGl4 31,40 moyennement
altérées

Il faut aussi souligner que les éprouvettes essayées présentent une anisotropie
accentué (foliation) et une orientation de celle-la par rapport a 1’orientation des
éprouvettes faisant un angle entre 30° et 45° Selon les recommandations AFTES
I’anisotropie a un impact important sur la résistance a la compression uniaxial des
roches schisteuses, ¢’est-a-dire, 1’étalement de la foliation par rapport a la direction
d’application de la force d’essai cause des ruptures au travers des planes de foliation,
lesquels ont une résistance plus faible que la matrice rocheuse.

Si I’on multiplie ces valeurs d’anisotropie par les valeurs de résistance obtenus
dans les essais de compression, lesquels ont été réalisées selon un angle de 30°- 45°
avec les plans d’anisotropie (foliation), on obtient des valeurs de résistance entre 40 et
80 MPa, ceux-ci équivalent a la résistance selon une direction de 90° avec la foliation,
c’est-a-dire, & la résistance de la matrice rocheuse.

12.2.3. Essai de résistance a la traction (essai Brésilien)

L’essai consiste a obtenir la rupture par fendage d’un échantillon cylindrique de
diametre D et de hauteur H soumis a une charge de compression F appliquée sur deux
géneratrices opposeées.

La contrainte de rupture en traction brésilienne ot est donnée par la formule :

o :2Fmax
T~ P.D.H
Ou:
Fmax: charge de rupture;
H: hauteur;
D: diamétre.
( ]
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L’essai brésilien a été réalisé a partir de I'échantillon des massifs W3 et W4 et les
résultats obtenus de résistance a la traction entre 1.3 et 23 MPa.

12.2.4. Essais de perméabilités du type “ Lugeon ”

Permet de mesurer la perméabilité d’un terrain par injection d’eau. Cet essai
demande la mesure du débit qui s’écoule sous une pression effective de 1 MPa et a
travers les parois d’un forage. L’essai s’effectue en général sur une tranche de forage
de 3 a5 m de longueur.

Cet essai est généralement le plus utilis€¢ pour I’estimation des fuites en terrain
rocheux. Il sert aussi pour la recherche de 1’étanchéité du massif rocheux par mesures
ponctuelles, étant complété par des mesures piézométriques. Cet essai peut egalement
étre utilisé en alluvions (on utilise souvent plusieurs types d’essais en alluvions, les
différents types contrélant les autres). On définit 'unité Lugeon UL comme
I’absorption de 1 I/min.m sous une pression de 1| MPa.

Les résultats sont bons dans des terrains rocheux avec fissuration homogeéne. Cet
essai peut s’effectuer a peu de frais dans des sondages méme de petit diamétre.

Afin d'évaluer la permeabilité et indirectement, le degré de fracturation du massif
rocheux de nature essentiellement schisteuse qui sera traversé par les travaux a
réaliser, 4 essais de perméabilité du type “ Lugeon  ont été menés dans les sondages
SP64A et SP64B (tableau 12).

Tableau 12. Essais Lugeon- résumé des résultats.

Sondage | Profondeur | Horizon Lithologie Fracturation | U.L (mm)/
de I'essai géotec (F) Régime
(m) d'écoulement
14,0-19,0 Sb Schistes F4-5 0
SP64-A moyennement
altérées
19,0-24,0 Sa Argile et F5 0
schistes trés
alterées a
décomposé
13,0-18,0 Sa/Sb Schistes F4-5 <20-T
SP64B moyennement
alterées
18,0-23,0 Sh Schistes F4-5 0
moyennement
alterées

Regime d'écoulement: A- Anormal; T- Turbulent; L- Laminaire

Face a ces résultats, on peut considérer que I’horizon géotechnique Sb se
caractérise d’une manicre générale par des perméabilités nulles a trés basses et que
I’horizon géotechnique Sa se présente imperméable a moyennement perméable.
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tableau suivant:

Tableau 13. Parameétres geotechniques retenus pour les calculs.

Les caractéristiques des diverses sections sélectionnées sont présentées dans le

Classes rocheuses Horizon Masse Angle de Cohésion E Ko
géotechnique | volumique frottement ¢ (kPa) (GPa)
v (KN/m®) ¢ (°)
Non perturbé Sh 28 52 350 3,5 0,8
CRL ™ erturbe sb 28 48 250 15 |08
CR2 Sa 25 48(profil B) 90(profil B) 0,7 0,6
43(profil C) | 100 (profil C)
CR3 Sa 21 32 10 0,1 0,5
Remblais Remblais 18 30 5 0,015 | 0,5

13. Conclusion

L’objet de cette partie est de présenter de maniere synthétique les principales
caractéristiques du contexte géologiques, hydrogéologiques, tectoniques, sismiques et
géotechniques de L’extension ‘A’ de la ligne 1 du Métro d’Alger. De nombreuses
reconnaissances ont été effectuées en prévision de la réalisation de I’extension.

Pour I’extension du tunnel, débutant au PK 29+405 et se terminant au PK 29+255,
a cOté de la Station Taleb Abderrahmane, les paramétres de calcul des classes
rocheuses ont été répartis pour les kms représentatifs : km 29+300 (profil B) et km
29+375 (profil C).

De maniére générale, le tunnel traversera un massif constitué de Schistes a
séricites, comprenant des intercalations de niveaux lenticulaires de calcaires
métamorphiques, majoritairement en schistes moyennement a peu altérés (W3-2) et
tres a moyennement fracturés (F4-3) qui correspondent a I’unité géotechnique Sb,
avec un passage de 1’unité géotechnique Sa, schistes trés altérés a décomposés (W4-5)
et trés fracturés (F5), les niveaux d’eau détectés par les piézometres se situent entre 29
et 30 m de profondeur . Au long du développement du tunnel les recouvrements se
situent au environ de 25 m.

Aux fins des dimensionnements des différents trongons, en fonction des conditions
existantes comme le recouvrement, le profil géologique géotechnique, 1’occupation en
surface, etc., a été sélectionné un ensemble de sections considérées représentatives des
situations les plus sujettes a des contraintes se presentant le long du tracé étudie
(Tableau 13).
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CHAPITRE 3: Evaluation des charges

1. Introduction

Les principales charges agissant sur les constructions souterraines proviennent de la
poussée des couches constituant le terrain, ¢’est-a-dire la poussée géologique (appelée
aussi poussée souterrain) et la pression hydrostatique.

Le calcul des sollicitations d'un ouvrage souterrain dépend de I'état de contrainte
géostatique du massif, ¢’est-a-dire I'état de contrainte existant avant le creusement du
tunnel. Cet état de contrainte étant supposé connu, par les méthodes de calcul de ces
ouvrages souterrains.

Ainsi la complexité du probleme de détermination des actions agissant sur des
ouvrages, certaines hypotheses simplificatrices ont été émises:

e Le terrain est supposé homogene, élastique et isotrope;
e La déformation est bidirectionnelle;
e Les actions extérieures considérées sont dues au poids des terres sus-jacentes.

Ces actions extérieures se définissent en contraintes verticales agissant sur la
calotte engendrant des poussées latérales sur les flancs du tunnel.

Afin d'évaluer quantitativement ces contraintes il existe de nombreuses méthodes et
de formules empiriques qui souvent sont notablement différentes selon les hypotheses
adoptées. Certaines de ces méthodes ont une bonne confirmation expérimentale. Nous
exposerons quelques-unes d'entre elles dans cette partie.

2. Types et origines des poussées souterraines
Un ouvrage souterrain est soumis a trois types de poussées:

e Poussées de détente ou de dislocation: dues au détachement des masses de
roches de la calotte engendré par la décompression du massif rocheux;

e Poussées géologique: dues au poids des couches situées au-dessus de
I'excavation;

e Poussées de gonflement: due a une augmentation du volume des roches.

2.1. Poussées de détente

La poussée de détente est un phénomene qui se produit juste apres I'excavation
d'une cavité, elle induit une diminution du champ de contrainte au voisinage de la
cavité qui se traduit par une décompression (détente) du sol.

En raison de I'affaissement de la calotte provoqué par la pression, la masse de roche
située au-dessus de l'excavation marque une tendance a l'affaissement et si le haut de
I'excavation est démuni de soutenement, ceci provoquera le détachement progressif
d'un coin du rocher de la masse principale.

Le phenomeéne de détente commence par l'affaissement d'une partie du rocher en
calotte, le mouvement se poursuit sous forme d'un élargissement en direction des
pieds droits, puis par une extension vers le haut sous forme d'ogive, jusqu’a ce que les
cotés du triangle forment un angle a (figure 1).
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Fig.1. Processus d'affaissement du coin de volte surmontant une excavation.

La hauteur de I'ogive est donnée par la relation suivante:

h b

max — Zt‘g%~ 2sin¢g

b: ouverture de I'excavation;

¢: angle de frottement interne;

a: angle au sommet du profil d'équilibre;
h: hauteur de couverture.

2.2. Poussées géologiques (Poussées souterrains réelles)

Cette poussée est la manifestation directe de la pression géostatique perturbée par
divers effets tectoniques. Elle apparait, suite aux travaux d'excavations dans
I'entourage du profil ou l'augmentation des contraintes par rapport a leurs valeurs
initiales, atteint des proportions qui dépassent la résistance de la roche non seulement
en calotte mais aussi sur les pieds droits.

Le processus de mouvement suscité par les travaux d'excavation débute au moment
ou a la suite du regroupement des poussées le long des pieds droits. La pression atteint
le double de sa valeur initiale, si bien qu'elle finisse par dépasser la résistance a la
compression simple de la roche. Les parois latérales commencent a flamber en
diminuant leur résistance aux charges extérieures.

2.3. Poussées de gonflement

Enfin c'est dans quelques roches argileuses ou délitées, que nous retrouverons sous
certaines conditions, cette derniere forme de poussée souterraine. Cette poussée peut
étre:

e Soit d'origine physique, due a I'écoulement des eaux interstitielles en direction de
la masse rocheuse provocant une augmentation de volume par apport d'eau.
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Ce phénomeéne correspondant a une augmentation de la teneur en eau, se
manifeste avant tout sur les faces non étayées et déchargees du souterrain,
comme le front d'attaque et le radier, entrainant une modification des
contraintes qui se manifeste sur les parois de la cavité.

e Soit d'origine chimique, due a une fixation d'eau dans les minéraux qui sont
principalement des hydroxydes et des sulfates.
Parmi les plus connus des causes chimiques provoquant le gonflement est la
transformation de I'anhydrite CaSO, en gypse au contact de I'eau:

CaS0O4 + 2H,0 — CaS0,4 2H,0

Aprés avoir exposeé les diverses formes de pression souterraine, nous allons passer a
I'étude des méthodes de calcul des pressions qui nous permettront par la suite de
dimensionner notre tunnel.

3. Les différentes méthodes de calcul des charges

3.1. Evaluation des pressions verticales o,

Les méthodes de détermination des pressions verticales different par la prise en
compte ou non de la zone de détente entourant I'evidemment. Cette zone dépend en en
premier lieu de la nature du terrain.

Pour les terrains meubles ou peut résistants, cette zone de détente est intiment liée a
la profondeur de I'ouvrage. Dans ce cas on utilise des méthodes qui ne tiennent pas
compte de la profondeur du tunnel.

3.1.1. Théorie de TERZAGHI

Cette théorie a été établie pour des tunnels construits dans des terrains granuleux
secs et sans cohésion cependant sa validité a été étendue aux terrains cohérents.

TERZAGHI admet que la masse de sol qui entoure la galerie se déplacera déja lors
de I'excavation et ce mouvement se poursuivra pendant toute la durée de la mise en
place du souténement.

Ces déplacements sont suffisamment importants pour gqu'une série de surface de
plissement fasse apparition.

Selon cette théorie, le développement de la masse de terrain de largeur B sera

entrave par l'effet de vodte faisant un angle de frottement de G + %) agissant le long

des plans de glissement (figure 2).
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q

po 4 e 2. b b s oo ) 9 ) 29 ¢ gtomain
- naturel

Fig.2. Hypothese de base de la théorie de la poussée souterraine de TERZAGHI.

H: : La hauteur de I'excavation;
¢ : Angle de frottement interne;
b : La largeur de I'excavation.

Avec :
T @
=D+ —_—_——
B=b 2H; tg (4 2)
La méthode de TERZAGHI permet de calculer la charge active verticale
descendante en voute du tunnel par une formule analytique :

B—2C —2K Htgy —2K Htgy
”:}Z/KW (1—e( B ))+qe( B )

g : La surcharge de terrain + la surcharge en surface;

H : Hauteur de terrain décomprimé au-dessus de la vodte;
K: coefficient de poussée active, avec K = 1-sin o;

C : Cohésion de terrain;

v : Poids spécifique du terrain.

3.1.2. Théorie de BIERBAUMER

Cette théorie admet que I'ouvrage est chargé par une masse de roche délimité par
une parabole de hauteur h = o H et que le massif aura tendance a glisser suivant un

angle de (E + %) (figure 3).
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Terrain naturel

Fig.3. Répartition de la poussée du souterrain selon BIERBAUMER.

La contrainte verticale est égale a :
o,=yh=yaH

Avec .

H : Couverture du terrain;

h : Hauteur de la parabole de charge;

a : Coefficient de réduction.

(1 Si H est faible (H < 15m)
2(T_@

“={1_W Si15m < H < 200m
ktg4(% — %) Si H trés grand (H > 200m)
b+2mtg (% - %) Section fer a cheval rectangulaire

B=
2R tg (3?” - %) Section circulaire

B : Rayon de la section circulaire de la parabole de charge.
3.1.3. Théorie des pressions des terres

Cette méthode est valable pour des ouvrages situés a de faibles profondeurs. Elle
suppose que lI'ouvrage doit supporter I'ensemble des charges et surcharges se trouvant
au-dessus du tunnel (figure 4).

La pression verticale selon cette méthode est :

n
0y = Zhiyi+q
im1

Avec :

h; : hauteur de la couche i;
vi: poids spécifique de la couche i;
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q : surcharge.

| terrain
+ naturel
[}

by

Fig.4. Théorie des poids des terres.
3.1.4. Théorie de PROTODIAKONOV

PROTODIAKONOV a basé ses recherches sur la définition statique d'une vo(te
naturelle située au-dessus du terrain excavé, de forme parabolique et de hauteur hy et
dont I'équilibre est assuré par les seuls efforts de compression agissant tout le long
(figure 5).

La contrainte verticale est égale a :

o, = Yh, Tel que: hp:%

B:b+2mtg(% — f)

2
Avec :

m : La hauteur de l'excavation.

Terrain namrel

Fig.5. Théorie de PROTODIAKONOV.
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f : Coefficient de résistance calculé pour différents terrains.

tg ¢ Sol granuleux
¢ A s . N .
f=Jtgo+_— Sol cohérent (o . : résistance a la compression)
c
1%() Sol rocheux (o y:résistance de dureté de la roche)

Les déférentes valeurs du coefficient de résistance des roches f dans le tableau 1.

Tableau 1. Coefficient de résistance des roches f d'aprés PROTODIAKONOV.

Catégorie Degré de résistance Résistance a la Coefficient de Angle de
rupture oy résistance f frottement
[kgf/cm?] interne [°]
I Résistance supérieure 2000 20 87
1 Roches trés 1500 15 85,5
résistantes
Il Roche de bonne tenue 900 8 82
v Roches assez 550 6 75
résistantes
V Roches de résistance 350 3 70
moyenne
VI Roches assez 200 15 65
inconsistantes
\41l Roches inconsistantes 200 a 150 1 50
VI Terrains meubles 200 a 150 0,6 30

v' Remarque

L'expérience a démontré que les résultats de la théorie de PROTODIAKONOV sont
surtout satisfaisantes pour des profondeurs telle que :

i < H < E
2f f
La théorie de PROTODIAKONOV ne tient pas compte de l'influence de la
profondeur, elle estime que le poids de la masse se trouvant en clé de vodlte est
diminué par l'effet de frottement, c’est-a-dire que ce n'est pas toute la hauteur de
couverture qui agira en charge.

La théorie de TERZAGHI quant a elle tient compte de I'influence de la profondeur
et ceci en prenant toute la hauteur de couverture et ses caractéristiques.

3.2. Evaluation des pressions horizontales o},

Bien que le but principal soit la détermination de la pression en clé de vofte c’est-
a-dire la pression verticale, il n'est pas moins capital de connaitre la grandeur des
pressions latérales dont on a également besoin pour le calcul du profil.

La détermination de la pression latérale demande que I'on tienne compte non
seulement de la pression agissent comme charge active, mais encore de l'effet de la
butée des terres engendré par la déformation. L'examen attentif de cette question
présente un intérét certain du point de vue dimensionnement économique.
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Nous aborderons dans ce qui suit quelques méthodes qui nous permettrons
d'évaluer ces pressions.

3.2.1. Théorie de TERZAGHI

Selon TERZAGHI la poussée peut étre calculée approximativement par la formule
suivant :

{ 0,3 y(O,Sm + h p) pour les cas général.

o,={ YHtg? (% — %) pour les terrains granuleux ou ébouillis.
v

v T pour les roches de bonne tenue.

AVec:

v : Coefficient de poisson;
m : la hauteur du tunnel;
hp : La hauteur du noyau de detente, tel que :

_ b
_Zsin<p

hy

La figure 6 montre la théorie de TERZAGHI.

Terrain natrel

-—
—
-—
-—
-
-

Fig.6. Théorie de TERZAGHI.
3.2.2. L'expérience SOVIETIQUE

La base de cette expérience est que la poussée latérale soit étre prise en considérant
comme une répartition trapézoidales. Sa grandeur devra étre déterminée en fonction
de deux valeurs extrémes au niveau de la calotte ainsi qu'au niveau du radier (figure
7).
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Terrain naturel

Fig.7. L'expérience SOVIETIQUE.

La pousseée latérale spécifique au niveau de la calotte est :
u =rivigt (5= 9205
La poussee latérale au niveau du radier est :
0n =y(hptm)tg? (5 - &)= 2ctg (3 - 2)

Avec :

_ b
_sin2<p

hy
3.2.3. Théorie de PROTODIAKONOV
La contrainte horizontale d'aprés PROTODIAKONOV est a répartition
trapézoidale et en fonction de la charge verticale, elle est donnée par les formules
suivantes :
on =Ko 0y
Ko : est le coefficient de la poussée des terres au repos.
3.2.4. Méthode de COULOUMB-RANKINE
Ces deux chercheurs admettent que la poussée horizontale est a répartition

trapézoidale en fonction de la charge verticale (figure 8), elle est donnée par les
formules suivantes :

e Au niveau de la calotte

onm=Kio, A court terme, (c'est le cas du soutenement provisoire).
on=Ko o, A long terme, (c'est le cas du revétement définitif).
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Avec :
o , . Contrainte verticale de TERZAGHI.

Ka= tg? G — g) Coefficient de poussée actives.

Ko = (1-sin @)X X,X3  Coefficient des terres au repos.
Ou:

X1: Coefficient d'influence de la cohésion du terrain;
Xa: Coefficient d'influence de la genése du terrain;
X3 Coefficient rhéologique (les valeurs X1, X2 et X3 dans le tableau 2).

Tableau 2. Les valeurs X3, X, et X3 d'apres la théorie de COULOUMB-RANKINE.

Nature du terrain X1 Xs X3
Remblais 1 1 1
Argile 0,7 1 0,5
Sable 1 1 1
Marne 0,7 1 0,7

e Au niveau du radier
Op=0pT0p
Tel que :

Ohy = ym tg? (g - g)—ZCtg(g — %)

* -
- -
- -+
- -+
- -
- -
- -
- -

Fig.8. Méthode de COULOUMB-RANKINE.

3.2.5. Théorie des pressions des terres

La contrainte horizontale d'aprés la théorie des pressions des terres est a répartition
trapézoidale et en fonction de la charge verticale, elle est donnée par les formules
suivantes :
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Ohp :KO Oy
Avec:
Ko : est le coefficient de la poussée des terres au repos.
3.3. Evaluation de la pression agissant au niveau du radier

La poussée géologique et la poussee de gonflement se manifestant aussi bien au
radier qu'aux pieds droits. Dans la pratique, c'est surtout dans les terrains inconsistants
et plus particulierement dans les sols plastiques et dans les argiles imbibées d'eau que
I'on doit faire face au probléme de la poussée sous le radier.

Si les contraintes geostatique ainsi libérées lors de I'excavation sont importantes, la
zone décomprimée peut intéresser un grand volume et entrainer le fluage du terrain de
bas en haut vers l'intérieur de la galerie.

Plusieurs chercheurs ont tenté de définir ce phénomene. Nous en exposerons deux
des plus importantes méthodes a savoir celle donnée par TSIMBARIEVITCH et celle
donnée par TERZAGHI.

3.3.1. Méthode de TSIMBARIEVITCH

Ce chercheur se base sur les conditions d'équilibre du radier dans une tranchée
étayée. Il part de I'idée que sous I'effet de la poussée verticale exercée par les masses
de terrains latérales, un coin du radier aura tendance a se déplacer vers l'intérieur de
I'excavation, ce déplacement étant équilibré par I'effet de butée des terrains situés sous
I'évidemment (figure 9).

Terrain naturel

Fig.9. Calcul des poussées sur le radier d’aprés TSIMBARIEVITCH.
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La profondeur Z, ou E, = E, est égale a:

PKq—2C([Kp—Ka)

¥ (Kp—Ka)

/=

La valeur de la poussée des terres sera :
— 2 (T ¢ n P
E.= (P+y2)g? (5 - 5) - 20t (5 - 2)

Simultanément a la méme profondeur Z, la grandeur de la butée des terres (poussée

passive) sera :

e,z - £) -2t ¢ - )

Avec :
K, = 212 _ 42 (E — 9) Coefficient de poussée;
1+sing 4 2

K, = tg® G + ;) Coefficient de butée;

P=X",vihi+gq Coefficient des terres.

La résultante des efforts agissant en direction de I'excavation sera :
— _YZ 2(F _ @\ _1  7242(F L &
E=E-Ep=2 Z+2Htg? (5 - £) -3 yz%tg® (3 + 2)

L'effort horizontal agissant dans le sens de I'excavation peut étre décomposé en
deux composantes T, parallele et S, perpendiculaire a la série des plans de

glissements.

T:Ecos(% — %)
S:Esin(g - g)

En tenant compte du fait que le déplacement du terrain est provoqué par des efforts
provoqués par des efforts venant des deux cotés on obtient une résultante Ty :

2E . T
To= sin? (— — 2)
4 2

cos @

La résultante T, exerce son action dans l'axe central et elle est verticale. Cette
pression dirigée vers le haut est équilibrée soit par une surcharge g soit par une forme
en contre vodte du radier, la charge q doit étre répartie sur une longueur Y calculée

par I'équation suivante :

'
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Ainsi la contrainte provoquée sous le radier est :

e Vérification du non soulévement

Il faudrait s'assurer également que I'on ne doit pas dépasser I'état limite de rupture
au niveau du radier donnée par la relation suivante :

T0<

" [1 SWP] (2+sin @) cos @
3.3.2. Méthode de TERZAGHI

Selon TERZAGHI I'expérience a démontré que l'ordre de grandeur de la pression
au niveau du radier est approximativement la moitié de la pression a la calotte, la
poussee latérale étant & peu prés au niveau de cette valeur (figure 10).

'ﬂl.""-l"':j:...t"'l'
i :SJP f

mm “;E_

e e

-‘_—,;[:_5_*-_-;—_.'~::-'i-" ™ \.\

-
T
I
I
T
1

¥

Fig.10. Calcul des poussées au niveau du radier d'aprées TERZAGHI.

Pour un terrain a cohésion parfait ou C # 0 et ¢ = 0, I'effort agissant sur le plan (ae)
vaut :

by 2f
Qo = (—)<3H1 —m—?) — H,C
La résistance d'une bande de terrain de largeur ea = b est :
Q=Pmnxb=(2+m)Cb

La sécurité sera donc exprimée par le rapport suivant :

Q _ 2C(2+)
0T )T = AL
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Pour un terrain granuleux sans cohésion ou C = 0 et ¢ # 0, la résistance au
cisaillement agissent le long des plans de glissements verticaux sera égale a :

b T @
— _ oy g2 2(_- _ ™
Q= (A+2)H1y Hitg (4 z)tyw
Avec .

A=H tgptg? G - %) -t (H1 —m-Z ) >0  (Largeur de la zone ae)

La charge de rupture exprimant la résistance du terrain pour le cas de C = 0 s'écrit
sous la forme suivante :

Q=A% n,

Ou ng est le coefficient de résistance empéchant le glissement du terrain qui en
fonction de o, peut étre tiré du tableau ci-dessus :

Tableau 3. Coefficient de résistance ng en fonction de ¢.

e[°] 10° [10° [20° |25° |30° |35° |40° |44° | 48°
No 0 |1 5 10 |20 |40 |140 |260 |780

v" Remarque

Si A= 0 : la sécurité vis-a-vis du glissement du radier sera inexistante, il faudra donc
prendre le soin de mettre en place un étayage une charge d'équilibre appropriée.

3.4. Evaluation des pressions hydrostatiques

Lorsque le revétement d’un ouvrage est plus imperméable que le terrain considéré,
la pression hydrostatique est calculée en général le long de la ligne moyenne du
revétement. 1l est souvent commode de décomposer ces poussées en deux termes :

e Une pression uniforme sur le pourtour du tunnel égale a la pression qui
s’exerce au sommet de la volte et n’engendre qu’un effort normal de
compression.

e Une pression triangulaire proportionnelle a la profondeur du point considérée
par rapport a la volte qui engendre des efforts normaux ainsi que des efforts
de flexion.

v' Remarque

Lorsqu'il y a lieu de prendre en compte les charges hydrostatiques toutes les autres
charges decrites dans les paragraphes précédents doivent étre évidemment calculées a
partir du poids déjaugé des terrains dans la nappe.

3.5. Charges et surcharges utiles

3.5.1. Charges intérieures

On néglige généralement les charges dues au poids ou a la vitesse des véhicules
circulant D'intérieur du tunnel. C’est la raison pour laquelle, & I’exception des
ouvrages soumis a des forces intérieures (galerie d’eau, réservoirs de gaz), les charges
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intérieures ne sont pas prises en considération, d’autant plus que ces charges
travaillent dans le sens contraire des charges extérieures.

v" Remarque

Du point de vue de la sécurité du dimensionnement c'est donc l'ouvrage vide qui
représente I'état dangereux.

3.5.2. Charges extérieures provenant de la surface du terrain

C’est les charges provenant du poids de batiments et de véhicules circulant a la
surface qui peuvent avoir une certaine influence sur le dimensionnement. Cependant
ils ne doivent étre en considération que s’il s’agit des tunnels a faible couverture.

4. Calculs des charges agissant sur le souténement du tunnel

4.1. Application du Calcul des charges au PK : 29+375 (profil C)

4.1.1. Hauteur maximale d’équilibre pour la poussée de détente

H=25m;
b =19,72m;
p=48°.
b _ 972
2sing ~ 2sin43

hmax =
La hauteur de profil d'équilibre hyax = 7,13 m.

— -1
«=zty <2 x 9,72)
L’angle du sommet de profile d'équilibre a = 89,50°.

4.1.2. Calcul des charges verticales oy

4.1.2.1. Théorie de TERZAGHI

La pression verticale est donnée par la relation :

_ —2K H tge —2KHtgy
gv:%(l—e( B ))+qe( B )

La Largeur du rectangle mesuré au niveau du sommet de la volte B :

B = b+2H, tg G - %)

Avec :

b=9,72m;

K = 1-sin o;

H:=8,59 m;

0=48°

q = 10 KN (du fait que le tunnel ne passe sous aucune structure ou construction).
Donc :

B =972 + 2x8,59 tg G - 42—8)
B=17,19 m.

73

—
| S—



CHAPITRE 3: Evaluation des charges

e La couche des remblais

_ (—2%0,5%2,5)tg30 (-2x0,5%2,5)tg30
o . = (18x1719)-(2x5) (1 _ 8(717’19 )) + 108(717’19 )
vl (2%0,5)tg30

o 1 = 50,96 KN/m?

e Lacouche des alluvions

_ (—2x0,5%8,5)tg32 (—2%0,5%8,5)tg32
1 = S () 4 00

0 by = 182,47 KN/m?

e Lacouche des schistes trés altérés

_ (25%17,19)—(2x100) ( _ (%)) (W)
Tvs = (2x0,6)tg43 I-e ' + 182,47 e .

o 3 = 187,47 KN/m?

e Lacouche des schistes altérés

_ (28%17,19)—(2x350) ( _ (%)) (W)
Tva = (2x0,8)tg52 1—e ' + 187,47 e :

o 4 = 63,33 KN/m2

e Lacouche des schistes trés altérés

_ (—2%0,6X5,4)tg43 (-2%0,6X5,4)tg43
o s = (25%17,19)—(2X100) (1 _ e(T)) 46333 e(T)
v (2x0,6)tg43 !

o 5 = 105,41 kN/m?2
Donc la charge vertical selon TERZAGHI est de : 105,41 kN/m2.
4.1.2.2. Théorie de BIERBAUMER

La contrainte verticale est donnée par la relation :
oc,=vyh=yaH

e La couche des remblais

Avec :

Hi=25m;

y1 = 18 kN/m?®

a=1 Si H est faible (H<15m)
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Alors :

0,1 = Y1aH, ¥ 0, =18%x1x%x25

0 1 = 45 kKN/m?2
Donc la contrainte verticale de la couche des remblais est égale : 45 kN/m2.
e Lacouche des alluvions :

Avec:

H,=8,5m;

v2 = 21 kN/m?®
a=1 Si H est faible (H<15m)

Alors :

0, =7YaH, ¥ 0,,=21%x1x%x85

0 »2 = 178,5 kN/m?
Donc la contrainte verticale de la couche des alluvions est égale : 178,5 kN/mz2.
e La couche des schistes trés altérés

Avec :

H3=3,8m;

v3 = 25 kN/m?®
a=1 Si H est faible (H<15m)

Alors :
0'1,3=Y3O(H3 » UU3=25X1X3,8

0 y3 = 95 kN/rn2

Donc la contrainte verticale de la couche des schistes trés altérés est égale : 95
kN/m2.

e La couche des schistes altérés

Avec :

Hs=4,6 m;
v4 = 28 kN/m?®
a=1 Si H est faible (H<15m)

Alors :
O-U4ZY4(XH4 » O'U4=28X1X4,6

O pa = 128,8 KN/m?
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Donc la contrainte verticale de la couche des schistes altérés est égale : 128,8
kN/m2,

e La couche des schistes trés altérés

Avec :

Hs =5,4 m;
vs = 25 kN/m?®
a=1 Si H est faible (H<15m)

Alors :
0v5=Y5(XH5 :O'v5=25><1x5,4‘

o »s = 135 KN/m2

Donc la contrainte verticale de la couche des schistes trés altérés est égale : 135
kN/m2,

Daprés le calcul de la contrainte verticale de chaque couche la contrainte verticale
totales est égale la somme des contraintes verticales de chaque couche.

Oyptot =0 p1 +Gv2 +Gv3 +O—v4+o-v5
O pror =45+ 1785+ 95 + 128,8 + 135
0 ot = 582,3 KN/m?.

4.1.2.3. Théorie des pressions des terres

n
0y = Zhi)’i‘HI
=1

Il existe 5 couches du sol pour le calcul des pressions des terres, le tableau suivant
présent la hauteur et le poids spécifique de chaque couche.

Tableau 4. Les déférentes hauteurs et poids spécifique de chague couche.

Couche 1 2 3 4 5
Hauteur [m] 2,5 85 | 38 | 46 | 54
Poids spécifique y [KN/m’] 18 21 25 28 25

0y,=Y1hi+yh+yshz+y,hy+yshs+q

o, = (2,5x18) + (8,5%21) + (3,8x25) + (4,6x28) + (5,4x25) + 10
o , = 592,3 kN/m?

4.1.2.4. Théorie de PROTODIAKONOV

o,=7V.h,
Avec:hp:%
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_ T [
B=b+ 2.m.tg(z — —)
Avec :

0 =43°.

B=972+[2x859tg(% - Z)|

4
B=17,19m.
En prenant f = 1,5 (voir le tableau 1).

Les calculs ont donnés :

_ 17,19
P™ ax15

hp =5,73 m.

o,=573%x233

o, = 133,51 kN/m?

4.1.3. Calcul des charges horizontales oy,
4.1.3.1. Théorie de TERZAGHI

Pour le cas général la poussée peut étre calculée approximativement par la formule
suivant :

6n=03y(05m+ h,)

_ b
_Zsin(p

hy

Alors :

_ 972
P72 sin43

hp=7,13m

Donc:

o, =0,3x25[(0,5x% 859) + 7,13]
o, = 85,67 kN/m2,

4.1.3.2. L'expérience SOVIETIQUE

e La poussee latérale au niveau de la calotte est :

=it - 2)-200 (5 -9
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Avec:h,=7,13m.

Donc:

o =25x713tg%(3 = ) -2 x 100tg (3 - Z)

0 n =53,28 KN/m?

e La poussée latérale au niveau du radier est :

e =t (5 =) ~2610 ()
Avec:h,=7,13 m.

Donc :

0na =25 (713+859) tg? (5 — Z)—2x 1009 (5 - Z)

2

0 ny =12,68 KN/m2
4.1.3.3. Théorie de PROTODIAKONOV

La contrainte horizontale est donnée par les formules suivantes :
on Ko oy
Avec :
Ko=1-sin43=0,32
Donc:

o, =0,6x 133,51
on =80,11 kN/m?

4.1.3.4. Méthode de COULOUMB-RANKINE
e Au niveau de la calotte
on=Kyo, A court terme, (c'est le cas du soutenement provisoire).

Avec :

=10 (3 - 9)
n_ 8

- 92 -
Ko= tg (4 2) 0,19
Donc la contrainte horizontale ¢ ,; :

o ny=0,19 x 105,41
0 ny= 20 KN/m?
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e Au niveau du radier

O 2 = ymtgz(% — %)—ZCtg(% — %)

0 n2 =25%x859tg% (5 — 2)-200¢g (3 - 2)
0 p2 = 46,36 KN/m?

Op=0np1+0p

Donc:

o, =20 + 46,36

o 1, = 66,36 KN/m?2

Les deux tableaux 5 et 6 présents les résultats de o, et oy.

Tableau 5. Tableau récapitulatif des résultats o,

Méthodes TERZAGHI BIERBAUMER | Pressionsdes | PROTODIAKONOV
terres
Coupe de calcul PK :-0+625 PK :-0+625 PK :-0+625 PK :-0+625
Pression vertical 105,41 582,3 592,3 133,51
kN/m2

Tableau 6. Tableau récapitulatif des résultats oy,.

Meéthodes TERZAGHI | PROTODIAKONOV L'expérience | COULOUMB-
SOVIETIQUE | RANKINE

Coupe de PK:-0+625 | PK :-0+625 PK :-0+625 PK :-0+625

calcul calotte | radier | calotte | radier

Pression 85,67 80,11 53,28 | 12,68 20 46,36

horizontale

kN/m2

4.2. Détermination de la pression au niveau du radier au PK-0+625

4.2.1. Méthode de TSIMBARIEVITCH
Ona:

La profondeur au niveau du radier : H= 31,19 m;

La pression des terres au niveau du radier : P;

P=2i1vi hitgq

P =(2,5x18) + (8,5x21) + (3,8x25) + (4,6%28) + (5,4%x25) + (6,19%x28) + 10
P = 747,85 kN/m?;

¢ =48

C =250 kN/m et y =28 kN/m°.

K, =0,15

Kp=6,79
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Donc :
7 PKq—2C([Kp—Kqa)
- V(Kp_Ka)
7= (747,85%0,15)—2x250(+/6,79—/0,15)
B 28(6,79—0,15)
Z=-538m

La valeur de la poussée des terres sera :

E.= (P+y2)tg® G - %) — 2Ctg (% - %)

Donc:

E, = 747,85+28 (-5,38) tg? (X — 2) — 2 x 250tg (2 - %)

E, = - 103,94 kN/m?

La grandeur de la butée des terres (poussée passive) sera :

e,y (= 9) 269 5~ )
Donc :

E,=28(-5.38) tg? (£ — ) —2x 25019 (2 - 2)

4 2
Ep = - 2325 kN/m?
La résultante des efforts agissant en direction de I'excavation sera :
E=E.-E
Donc:
E = 2221,06 kN/m?

L'effort horizontal agissant dans le sens de I'excavation peut étre décomposé en
deux composantes T, parallele et S, perpendiculaire a la série des plans de
glissements.

T=E cos(% - %)

T =2221,06 cos(% - ﬂ)

2

T =1923,64 kN/m?

S= Esin(% —~ g)
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5=2221,06 sin(> - )

S =1110,61 kN/m?

En tenant compte du fait que le déplacement du terrain est provoqué par des efforts
provoqués par des efforts venant des deux cotés on obtient une résultante Ty :

2E . b4
To= sin? (— — 2)
cos @ 4 2

2X2221,06 . 2(1‘[ 4-8)

T():

cos 48 4 2

To = 852,65 kN/m?

La longueur Y calculée par I'équation suivante :

Y=-1402m

Ainsi la contrainte provoquée sous le radier est :

T
o=
Y
_ 852,65
— 14,02

c =-60,81 KN/m

Vérification du non soulévement :

o S[ A ] (2+sin @) cos @

1-sing

S[ 4%x250
1-sin48

] (2+sin 48) cos 48
6 <7076,92 kN/m

Donc la condition est vérifi€e, il y’aura pas de soulévement du radier.
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5. Conclusion

TERZAGHI est une méthode qui dépend des caractéristiques du sol (C et @) et de
la géométrie du tunnel, la méthode des poids des terres ne prend pas en compte 1’effet
de voute mais par contre la méthode de PROTODIAKONOV dépend seulement de la
géomeétrie du tunnel, elle a été développé pour le cas des massifs rocheux a faible
profondeur, en revanche la théorie de BIERBAUMER est appliquée dans le cas des
tunnels profonds, c’est pour cela qu’on opte pour les résultats de la méthode de
PROTODIAKONOV et la méthode TERZAGHI de dans 1’estimation des charges
verticales.

Pour I’estimation des charges horizontales, les deux méthodes précedentes ainsi
que la méthode de la théorie des SOVIETIQUES et la méthode de COULOMB —
RANKIN aboutissent a des résultats tres proches.
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CHAPITRE 4: Etude de I’interaction du couple ‘massif rocheux- souténement * d’un
tunnel par la méthode convergence-confinement (Pk : -0+625)

1. Introduction

L’étude théorique d’un tunnel soutenu est complexe du fait de I’interaction
terrain-structure entre le massif rocheux et le souténement. Parmi les méthodes de
calcul de soutenement, la méthode convergence-confinement permet une analyse
simplifiée prenant en compte totalement [I’interaction terrain-souténement
(LABRIOLLE, 2017). La méthode convergence-confinement permet d’analyser
I’interaction entre le massif rocheux et le souténement. C’est une méthode de
dimensionnement de tunnel simple pour tenir compte des conditions de mise en ceuvre
du soutéenement derriere une homogénéisation d’un certain nombre de zones du
massif rocheux (JASSIONNESSE et TSIROGIANN, 2013). Elle donne un pré-
dimensionnement du souténement avec ces caractéristiques et 1’ordre de grandeur des
déformations a atteindre.

L’objet de ce travail est de développer une solution explicite pour 1’interaction du
massif rocheux-souténement pour un tunnel en milieu urbain. On a utilisé deux
méthodes de calcul de convergence-confinement méthode analytique et méthode
numériques par logiciel PLAXIS %P pour déterminer les facteurs de interaction du
massif rocheux-souténement et pour choisie le souténement utilise.

2. Application de la méthode convergence-confinement (PK : -0+625)

Le calcul Convergence - Confinement a pour but principal d'étudier le
comportement d'un ouvrage souterrain et de dimensionner en premiere approche son
souténement ou son revétement. Il correspond a la méthode du méme nom développée
par M. PANET, 1995 (LABRIOLLE. G, 2017) et reprise dans les recommandations
de ’AFTES, 2002 (LABRIOLLE [2017], LABRIOLLE et al [2017]).

La modélisation d'un tunnel doit prendre en compte deux éléments essentiels :

e |l s'agit d'un probleme tridimensionnel en raison de la présence du front de
taille;
e |l s'agit d'un probléme d'interaction pour lequel le couplage entre le terrain et
les structures de souténement est important.
La pression fictive est notée :
Oge= (1-ke). O
Ou:

0, - La contrainte initiale verticale;
Ae : Le taux de déconfinement.

L'état initial en avant du front et a une distance suffisante pour négliger son
influence correspond a A = 0. Au fur et a mesure que le creusement se rapproche de la
section considérée, puis la dépasse et s'en éloigne, A croit progressivement de 0 a 1.

La méthode Convergence — Confinement permet de traiter le cas de tunnels
circulaires, réalisés dans un massif homogene isotrope. La courbe caractéristique du
terrain est définie selon les formules de M. PANET (1995), établies pour un milieu
élasto-plastique parfait de type MOHR-COULOMB.

La méthode consiste a déterminer successivement pour différentes valeurs du taux de
déconfinement A (GAUDRY et GIVET, 2017).

e La pression fictive au front oz,.= (1-1). 0y;
e Lerayon plastique R, (Rayon de detente = Limite de la zone plastifiée);
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e La convergence de la paroiug.

La pression dans les renforcements radiaux du tunnel croit de fagon linéaire
¢lastique de 0 (a la mise en place du souténement pour Ae¢) & la valeur maximale
applicable et reste ensuite constante pour des valeurs de A augmentant jusqu'a A = 1.
La méthode convergence-confinement permet de se ramener 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 était due a la diminution
d'une pression de souténement fictive avec I'éloignement du front de taille.

A partir des caractéristiques du terrain, des caractéristiques du soutenement et de la
longueur des volées (distance non soutenue d), on peut déterminer le déplacement du
terrain a la pose du souténement ug et le taux de déconfinement A (CORBETTA et al
1991, PANET 1995, BERNARD et ROUSSET 1992, NGUYEN MINH et GUO 1993,
AFTES 2002) .

L'équilibre du massif est atteint a l'intersection des courbes du terrain et du
soutenement. Calcul les valeurs de A, ug, ainsi que la pression appliquée au
soutenement/revétement pour cette intersection, et affiche le facteur de sécurité du
souténement/ revétement.

2.1. Calcul de la convergence

C’est-a-dire le rapprochement des parois du tunnel, le tableau 1 représente les
parametres utilisé pour le calcul de la convergence dans les parois du tunnel.

Tableau 1. Les paramétres utilisés pour le calcul de la convergence dans les parois

du tunnel.

Le rayon de I’excavation R (m) 5,12
La contrainte initiale oo (KN /m?) 592,85
La cohésion du sol C (kN /m?) 100

L’angle de frottement interne ¢° 43
Module de Young E (KN /m2) 700000
Le coefficient de Poisson v 0,3

2.1.1. Module de cisaillement
_ E
T 201+ v)

Donc :

_ 700000
2(1+0,3)

G = 269230,77 KN/m?

2.1.2. Reésistance en compression du massif

_(2C cosp)
- (1-sing)

C
Donc:

(2x100 cos43)
O-———————
¢ (1-sin43)
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o = 460 kN/m?

2.1.3. Coefficient de butée

_ (1+sing)
P (1-sing)
Donc :
_ (1+sin43)
P™ (1-sin43)
K, = 5,29

2.1.4. Le taux de déconfinement a la fin de la phase élastique

)

Kp+1

[5.20-1+()]

_ 592,85
he = 5,29+1

e =0,81

2.1.5. La contrainte radiale correspondant a la fin de la phase élastique
ORe = (1' )\e)- Op
Donc:

ore = (1- 0,81) 592,85
ORe = 115,39 kN/m?

2.1.6. Convergence a D’interaction de la courbe caractéristique du terrain en
comportement élastique et de ’axe de la convergence en paroi ug,

1+v
Urg =— O R
RO £ 0
Donc :

Uge = —22 592,85 X 5,12
700000

Uge = 5,63 x 10° m

Si le sol reste dans le domaine élastique linéaire le deplacement final sera: 5,63 mm.
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2.1.7. Laconvergence a la fin de la phase élastique
URe = )\.e. URo
Donc :

Uge = 0,81 x 5,63 x 103
Uge = 4,50 x 10°m

2.1.8. Calcul des déplacements dans la zone plastique

Ry en fonction de A par la relation de M. PANET :

[RP(/D] :[ 2 _ (Kp=1)oo+Re ]1/Kp—1
R Kp+1 ~ (1-A)(Kp-1)0+Rc

Puis en remplace R, dans la relation suivant :

Rp)(a+1) 1

UR = URe [2 (?

+a—1]

Sachant que :

a=1
Le tableau 2 représente les différentes valeurs de la courbe convergence-confinement.

Tableau 2. Les différentes valeurs de la courbe convergence-confinement.

A R,/R o (kPa) u()
0,00000 0,766 592,85 0,00000
0,57000 0,893 254,93 0,00362
0,61070 0,907 230,80 0,00374
0,65140 0,923 206,67 0,00387
0,69210 0,940 182,54 0,00401
0,73280 0,960 158,41 0,00418
0,77350 0,981 134,28 0,00437
0,81420 1,006 110,15 0,00459
0,85490 1,034 86,02 0,00485
0,89560 1,066 61,89 0,00516
0,93630 1,105 37,76 0,00554
0,97700 1,153 13,64 0,00604
1,00000 1,186 0,00 0,00638

La figure 1 montre la convergence du tunnel.
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800.00
600.00
o [kPas] 400.00
200.00 \_‘\\
0.00 —

0.00000  0.00200  0.00400  0.00600  0.00800
U [m]

Fig.1. La courbe caractéristique du terrain (convergence).
2.1.9. Prise en compte de la gravité

La gravité n'intervient pas dans les formules élasto-plastiques précedentes,
Cependant dans la zone décomprimée (ou zone plastique), le poids du terrain qui n'est
pas repris par le terrain lui-méme, en particulier .en volte (par frottement et/ou par
cohésion) doit étre repris par le souténement. La pression correspondante s'ajoute a la
pression de souténement calculée par les formules élasto-plastiques. Néanmoins, le
poids du terrain décomprimé est souvent négligeable vis-a-vis des contraintes du
terrain qui sont en jeu, lorsqu'on est par exemple a grande profondeur et lorsque la
zone plastique est peu importante.

Par contre, a faible profondeur, ou lorsque la zone plastique est importante, le poids
du terrain dans la zone décomprimée doit étre pris en compte. Il se forme en voute
une cloche dont les contours sont en limites de cisaillement et dont la stabilité
nécessite des efforts supplémentaires qui doivent étre apportés par le souténement. Il
convient donc d’ajouter a la pression de souténement calculée précédemment un
terme supplémentaire Py nécessaire a la stabilité de cette cloche. Contrairement a la
pression de souténement des formules élasto-plastiques qui décroit lorsque la
convergence augmente, le terme de gravité croit, lui, lorsque la convergence
augmente.

Le plus souvent, pour simplifier, on admet les hypotheses suivantes :

e Envolte Pg=7y (Ry-R);
e Enpiedroit Py =0.

Ou:
Ry : est le rayon de la zone plastique.

La prise en compte de la gravité dans la zone décomprimée aboutit & une courbe
caractéristique de terrain différent en piédroit et en vodte (figure 2).
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700.00
600.00
500.00

400.00

300.00 = piédroit
== voite

contrainte |[kPas]|

200.00

100.00

0.00
0.00000 0.00100 0.00200 0.00300 0.00400 0.00500 0.00600 0.00700

Déplacement U[m]

Fig.2. Prise en compte de I'effet de la gravité dans le calcul de la courbe
caractéristique du terrain.

2.2. Le confinement

Pour calculer la convergence acquise a la paroi au moment de la mise en place du
soutenement on utilise les formulations de M. PANET (principe de la similitude).

2.2.1. L’hypotheése d’application de la méthode est vérifiée

NS - 2 X (o)) < 5
R¢

Donc:

2 X 592,85
Ng=——"7"

460

Ng = 2,57

1 oo R
Uso :g [ao + (1 — dp ) ad] _ZOG

aq (Fonction de forme) :

2= 1 [

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

_ 0'0.R
é_ 2G.u
4o

AVec:

Uo: déplacement radial au front du tunnel (uy = ugg)
ap = 0,25 et m = 0,75 (proposeés par la méthode)
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Onaura:

592,85%5,12

&= 2X269230,77X 0,00563
£=1,2

Donc:

0,75%512  1?
dq = 1- [ ]

(0,75%5,12)+1,2
dq — 0,37

1 592,85%5,12
uso = [0,25 + (1 —0,25)0,37] 3%260230.77

Ugg = 3 x 10-3m
Tout en respectant la condition suivante :

Ugg > 0,265 up,
ug, > 0,265x5,63x10
ugo > 1,49x10°m

Donc:

3x10° > 1,49x10°
La valeur obtenue est acceptable 3

2.2.2. Laraideur du cintre

Le tableau 3 représente les caractéristiques du cintre HEB 160.

Tableau 3. Caractéristiques du cintre HEB 160.

Cintre HEB 160
Le module d’¢lasticit¢ E (MPa) 210000
La section du cintre S (cm?) 54,30
L’espacement ¢ (m) 1,00
Le rayon R (m) 5,12
La résistance de ’acier 6, (MPa) 240
La raideur du cintre K. (KPa) 222,71
_E.S
Kc ~ e.R
Donc :
K, = 210000%54,30x104

1,00 X 5,12

K¢ =222,71 KPa

2.2.3. La pression maximale de cintre HEB160
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Donc :
_ 240%x54,30x107%
Cmax 5,12 X1
(0} = 0,25 MPa

cmax

2.2.4. Deéplacement de cintre HEB160

. R
u. = Ocmax
K¢
Donc :

_ 0,25 x5,12

¢ 222,71

u. =59 x10°m

2.2.5. L’Epaisseur de béton projeté

20¢. R

e= + e +e”
fbu

£ o= (0,85)

bu c28 Yo

Avec :

b - poids volumique, y, = 25 kN/m?;

feos : résistance a la compression dans 28 jours, fes = 25 MPa;
2cm<e’<4cm,onprend:e’=4cm;

e’’ : avant de mise en place de béton projeté on fait une couche de 3cm pour régler la
forme de la volte (couche de légalisation).

Donc :
e=22cm.

2.2.6. La raideur du béton projeté

_ Ep.e

= Ran

Donc :
_10000%0,22x1073
b= 5 12 (1-(0,2)2)
Ky = 0,45 MPa

2.2.7. Pression maximale de béton projeté

_ fbu- e
Obmax — R
Donc :

_ 13,96X%0,22
Obmax = 512

Opmax = 0,62 MPa

91

—
| S—



CHAPITRE 4: Etude de I’interaction du couple ‘massif rocheux- souténement * d’un
tunnel par la méthode convergence-confinement (Pk : -0+625)

2.2.8. Déplacement du béton

Opmax- R
Ub -

Kp
Donc :
0,62x5,12x1073
Ub =
0,;1,5
Up=7%10"m

Le tableau 4 représente les caractéristiques du béton projeté C25/30.

Tableau 4. Caractéristiques du béton projeté C25/30.

Béton projeté C25/30
La raideur Kb (Mpa) 0,45
Pression maximale cbmax(Mpa) 0,60
Coefficient de Poisson v 0,2
L’épaisseur e (m) 0,22
Le module d’¢élasticité E(Mpa) 10000

2.2.9. Pression maximal de souténement (béton + Cintre)
Pmax = Gcmaxt Obmax
Donc :

Pmax = (0.25 + 0.6) x 10°

Pmax = 850 KPa

Pmax > o0

Le tableau 5 représente la pression maximal de souténement.

Tableau 5. Pression maximal de souténement.

Pression maximal de souténement

Ocmax (Cintre) 250 KPa

obmax (Déton) 600 KPa
Pmax (Cintre + béton) 850 KPa

2.2.10. Déplacement du souténement (cintre +béton projeté)

U _ (Ocmaxt Obmax)R
o = Kp+ K¢

U, (cintre)= 5,85 x10°m

Up (béton)= 7,00 x10°m

Donc :

_ (5,85+7)5,12x1073

Uesn = 0,45+0,22
Uesp = 6,32 x10°m.
Le tableau 6 représente le déplacement de souténement.
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Tableau 6. Déplacement de soutenement.

Déplacement de soutenement
U. (cintre) 5,85 x 10° m
Uy (béton) 7,00 x 10° m
Ucb (cintre + béton) 6,32 x 10°m

2.2.11. Déplacement final du souténement

U= Uc+pt+ Usp
U=9,32x10° m

La figure 3 représente la courbe de confinement.

1000 -
800 -
600 -
400 -
200 -
0 : : : : : |
0.000 0.002 0.004 0006 0008 0010 0012

U(A) [m]

o(A) [kPas]

Fig3. La courbe de confinement.

La figure 4 représente la courbe convergence-confinement et le point d’équilibre
obtenu par D’intersection des courbes -caractéristiques de convergence et de
confinement.
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900 -
800 -
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600 -
500 A
400 -
300 -
200 -
100 -

0 f f 1 f f ¥ f f f ]

-10@.0000.001 0.002 0.0030.004 0.003 0.006 0.007 0.008 0.009.0.010

—— Confinement
—— Convergence

==cffet de gravité

Fig.4. Lacourbe convergence-confinement.
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Le point d’équilibre obtenu par I’intersection des courbes caractéristiques de
convergence et de confinement :

Ks( 1-2450) 09

P = Kor20)

Donc:

Ueq = 4,2 x10°m
Geq = 161 KN/m?

3. Validation du soutenement par la méthode des éléments finis

3.1. Introduction

Les résultats obtenus par les méthodes empiriques restent trés vagues en ce qui
concerne le dimensionnement des solutions, leur utilisation devra étre envisagée
comme un processus de pré-dimensionnement qui devra étre validé et complété par
des recours a des analyses numérigues poussées. Pour la réalisation de ces analyses,
on recourra au logiciel PLAXIS 2P, Le modéle constitutif choisi pour modéliser le
comportement de ces formations est celui de MOHR-COULOMB (BOUDJELLAL et
al 2017). Celui-ci comprend un comportement élastique parfaitement plastique, il
présente comme avantage majeur le fait d’étre le modéle le plus communément utilisé
dans la simulation d’ouvrages géotechniques, ce qui permet a [’utilisateur
expérimenté une plus grande aisance dans !’interprétation de son comportement, le
massif sera discrétisé en ayant recours a des éléments triangulaires de 15 points.

L’objectif principal de cette étude est d’évaluer I’interaction sols-structure lors du
creusement de tunnel par la méthode NATM dans une simulation numérique
bidimensionnelle de creusement de tunnel (VYDROVA, 2015). Afin d’aboutir a ce
résultat, des simulations numériques bidimensionnelles ont été menées en paralléle
(ELHOUARI et al, 2011). Le code de calcul, qui a été utilisé pour cette analyse est
PLAXIS ?° (PLAXIS, 2010 et 2018).

3.2. Simulation numérique (PK -0+625)

3.2.1. Caractéristiques du soutenement provisoire du type S3

Le souténement a appliquer autour de la section consiste en des cintres HEB160,
éloignés de 1,0 m, associés a 25 cm de béton projeté comprenant un treillis électro
soudé (1,96 cm?/m).

L’application subséquente d’une couche de 3 cm de béton projeté servira a
régulariser la surface, conférant une épaisseur totale de béton projeté de 28 cm.

3.2.1.1. Béton projeté

Poids volumique : y = 24 kN/m?;

Module d’Young : Eg = Eco = 10 000 MPa,;
Coefficient de poisson : v=0,2;
L’épaisseur du béton : e = 0,28 m.

A=0,28 x 1=0,28 m?

94

—
| S—



CHAPITRE 4: Etude de I’interaction du couple ‘massif rocheux- souténement * d’un
tunnel par la méthode convergence-confinement (Pk : -0+625)

EvAp= 2,8 x 10° KN/m
Eplp = ExA%/12
Ebl, =107 x 0,28%/12
Eblp = 1,8293 x 10* kKNm2/m
Le tableau 7 représente les caractéristiques du béton a introduire.

Tableau 7. Caractéristiques du béton a introduire.

Béton E(MPa) |A(m) | 1(m4) d EAKN/m) | EI (KN.m?m)
projeté | 10000 0,28 1,82x10 ° |1 2.8x10° 1.8293x10°

Le tableau 8 représente les caractéristiques du cintre HEB 160.

Tableau 8. Caractéristiques du cintre HEB 160.

Cintre [e(m) | A.(m?) I, (M) E.(GPa) | E.A.(KN/m) | EI(KN.m?m)
HEB 160 1 | 0.00543 | 0.005696x10° 210 1,14x10° 5,233x10°

3.2.1.2. Combinaison (béton projeté+ cintre HEB160)

Le tableau 9 représente les caractéristiques de la superstructure d'apres la
combinaison (béton projeté+ cintre HEB160).

Tableau 9. Caractéristiques de la superstructure d'apres la combinaison (béton
projeté+ cintre HEB160).

Parameétre Nom Valeur
Type de comportement Material Type Elastic
Rigidité normale EA 1,38x10" kN/m
Rigidité de flexion El 2.35x10" KNm?/m
Epaisseur équivalente d 0.143m
Coefficient de poisson Vv 0.2

3.2.1.3. Conception du modele

Les parameétres géotechniques des différentes classes rocheuses sont ceux définis
antérieurement dans le chapitre 2.

Pour notre modelé les conditions de frontiere Seront définies comme les fixations
typiques pour ce type de probléme, c’est-a-dire les déplacements horizontaux entravés
aux extrémités latérales du modele et les déplacements verticaux et horizontaux
empéchés a la base du modele. Les frontiéres du modéle seront définies avec un
¢loignement suffisant de la zone concernée par le tunnel, de sorte que 1’effet de ces
derniéres ne soit pas ressenti dans le comportement du modeéle.

Les eléments enfilages, ne sont pas pris en compte dans les modéles de calcul

développés pour le pré-dimensionnement du souténement en avant-projet.
On considére que ces ¢€léments ne sont pas passibles d’un dimensionnement
suffisamment proche de la réalité et qu’ils travaillent comme une protection du toit
lors des phases d’excavation et d’installation des cintres métalliques. La figure 5
montre la géométrie et maillage des éléments pris en compte dans le modele.
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Fig.5. Géométrie et maillage des éléments pris en compte dans le modeéle.

3.2.1.4. Phasage exécutif

Phase 0 : Génération de I’état de contrainte initial au travers du chargement de la
pesanteur;

Phase 1: Excavation de la demi-section supérieure, avec un coefficient de
déconfinement 40%;

Phase 2 : Installation du soutenement en béton projeté de la demi-section supérieure;
Phase 4 : Excavation du stross avec un coefficient de déconfinement 60%;

Phase 5 : Exécution du radier définitif.
3.3. Résultats obtenus
3.3.1. Les déplacements verticaux (Champ des déplacements verticaux)

On observe dans la figure suivante le champ des déplacements verticaux obtenu
dans ultime phase de calcul environ 4,18.10° m au niveau de la clé de voute, & partir
duquel on peut prévoir I’occurrence d’affaissement réduit en surface, de I’ordre de
2,7.10"° m avec un soulévement du radier de 0,75.10°° m.
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0.750

0.250

0.250

I -0.750

Vertical displacements (Uy)
Exireme Uy -4,18*10 3m

Fig. 6. Déplacement vertical en 2D.
3.3.2. Les déplacements horizontaux (Champ des déplacements horizontaux)

La figure 7 représente le champ des déplacements horizontaux dans le sens (X-X)
avec un déplacement maximal de Iordre de 1,45.10° m.

Horizontal displacements (Ux)
Extreme Lx1,45%10 “Fm

Fig.7. Déplacement horizontal en 2D.
3.3.3. Les déformations au niveau de la voQte, du radier et des piédroits

La figure 8 représente les déformations aux niveaux de la vodte, du radier et des
piédroits.
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Fig.8. Les déformations au niveau de la volte, du radier et des piédroits.
4. Conclusion

A travers les résultats obtenus on peut dire que la méthode convergence-
confinement approuve la combinaison de soutenement provisoire proposée par les
méthodes empiriques (cintre avec un espacement de 0,75 a Im + béton projeté d’une
épaisseur entre 0,2 et 0,3m) pour un souténement composé de cintre HEB160 avec un
espacement de 1m et de béton projeté C25/30 d’une épaisseur de 0.22 m, pour limiter
les déformations dans un taux acceptable et supporter les charges subisses en d’autres
termes , cependant il faut noter que la méthode en question serre uniquement pour le
pré dimensionnement c’est-a-dire pour un choix de ’ordre de grandeur ,la validation
finale du souténement nécessite 1’application des méthodes des éléments finis.

A travers les résultats de la simulation au (PK-0+625) nous pouvons affirmer que le
soutenement jugé par la méthode de classification empirique(cintre avec un
espacement de 0,75 a 1m + béton projet¢ d’une épaisseur entre 0,2 et 0,3m) ajusté
pour le soutenement du type S3 (cintre HEB 160 avec un espacement de 1m + béton
projeté d’une épaisseur de 0,28m) utilisé au niveau du chantier remplie amplement sa
fonction. Les efforts engendrés par le creusement sont contre carrés par le
soutenement mise en place. Les convergences enregistrées au niveau du tunnel
témoignent de la fiabilité de ce soutenement.
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CHAPITRE 5

ETUDE DES PHENOMENES RESULTANTS
PAR LE CREUSEMENT D'UN TUNNEL.
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Partie 1: Mouvements engendrés par le creusement d’un tunnel.
1. Introduction

La construction des tunnels engendre des perturbations dans 1’équilibre interne du
massif environnant, créant ainsi 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 1’ouvrage souterrain et la méthode de réalisation
retenue.

2. 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 1995, 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
phénomenes 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 I’apparition d’une dépression appelée cuvette
de tassement bien représentée par ATTEWELL (1987) et LEBAIS et al (1995), peut
causer des dommages importants aux ouvrages existants. qui progresse avec
I’avancement du tunnel (figurel) et qui peut étre reliée au volume de sol perdu Vo.
Dans la littérature, le volume de terrain perdu au niveau du tunnel V, est fréquemment
désigne par V..
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extent of surface

Fig.1. Cuvette de tassement en 3D.
3. Meéthodes de prédictions du tassement

Trois approches a été propose par PRIEST et HUDSON (1976) permettent
d’estimer et de prédire les mouvements dans le sol engendrés par la construction du
tunnel :

e Méthode empirique ou semi-empiriques : basées sur de nombreuses mesures
détaillées (chantiers réels, modéles réduits);

e Méthode analytique : qui utilise les formulations analytiques basées sur les
équations de la mécanique. Ces approches nécessitent généralement de
nombreuses hypothéses simplificatrices;

e Méthode numérique : cette approche permet de calculer le champ de
déplacements et de contraintes dans le massif en autorisant la simulation des
phases de creusement et la prise en compte de lois de comportement de sol
élaborées et de conditions aux limites .

3.1. Méthodes empiriques ou semi-empiriques

Ces méthodes, en général, visent a estimer principalement les tassements en surface
a partir d’un faible nombre de parameétres, tels que la profondeur du tunnel, son
diamétre, la nature du massif et la perte de volume ou la convergence engendrée par
I’excavation.

3.1.1. Tassement dans le profil en travers

Une base de données importante de mesures de tassements est disponible dans la
littérature (SCHMIDT 1969, PECK 1969, ATTEWELL 1977, CLOUGH et
SCHMIDT 1981, O’REILLY et NEW 1982, RANKIN 1988). Ces mesures ont
montré que la distribution transversale des tassements en surface de tunnel peut bien
étre modélisée par une courbe de Gauss. La formulation analytique du tassement est la
suivante :

S(X) = Smax €xp (ZXTZZ)
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Dans cette expression, X représente la distance du point considéré a 1’axe du
creusement, Smax est le tassement maximal et i est 1’abscisse du point d’inflexion de la
cuvette (DAIS 1999, SELBY 1988, NEW et O'REILLY 1991) (figure 2).

S

“max

‘ \!

Fig.2. Loi normalisée pour représenter la distribution transversale des tassements
(PECK 1969).

La cuvette de tassement est caractérisée par les expressions suivantes :

La demi largeur : L.=2,5i;

S(x) tassement vertical a I'abscisse X;

Smax . est le tassement maximal;

R : rayon de tunnel;

H : Hauteur entre la surface de terre et le centre de tunnel;

C : représente la distance entre la voute de tunnel et la surface de terrain;
Vs : c’est le volume de la cuvette de tassement en surface.

On peut estimer la valeur de Spmax a partir des caractéristiques du sol on introduisant
la pression de la charge supplémentaire sur la surface (la figure 3 montre le tassement
dans les tunnels selon la théorie de HERZOG).
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Charge supplémentaire de la surface

Distance entro axe du tunnel ot surface
du terrain
| Poids spécifique
Angle de frottement (@)
Module E - (deuxidme charge)
Diamétre du tunnel
(Bord extérieur du souténement)
Domi largeur de la dépression de
 tassement
Hauteur de la dépression de
tassement

Fig.3. Tassement dans les tunnels selon HERZOG.

L'estimation des parametres Smax €t i est basée sur des observations faites sur un
grand nombre d'ouvrages réels.

e Estimation de « i »
Pour estimer le i empiriquement, le tableau 1 présente quelques formules qu’on
trouve dans la littérature dont :

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

Tableau 1. Estimation de « i » a partir des relations empiriques.

ATTEWELL (1977) i=05H Argiles
CLOUGH et SCHMIDT i=05H"® D" Argiles
(1981)
O'REILLY (1982) i=0,25H ou sols granulaires
i=0,28H-0,1
i=05Houi=043H+1]1 sols argileux
SCHANZ et al (1999) i=0.75H"°Doui=05H | Argile sable et gravier

i= 0.5H0'7D0'3

e Estimation de Spmax

Le tassement maximum Spax a €té également déterminé en fonction des données
expérimentales (SAGASETA et MOYA 1980, FARMER 1977, POUPELLOZ 1984,
DESCOEUDRES 1979). En outre, OTEO et SAGASETA (1982), ATKINSON
(1977), CLOUGH et SCHMIDT (1977) ont mis en corrélation le tassement
maximum en surface avec celui en clé du tunnel. On renvoie a nouveau au mémoire
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de DIAS (1999) pour un récapitulatif complet de ces formules et des coefficients
correspondants. Le tableau 2 résume les différentes formules Smax.

Tableau 2. Estimation de « Spax » @ partir des relations empiriques.

Auteurs Formule proposée Remarques
FARMER (1977) s -0 (k_D)% k voisin de 10 et n de 0,67
ATTEWELL (1977) T 1000 ~ H
SAGASETA (1980) Say = yD? (0,85-v) E: mod}lle d’Young
E v : coefficient de Poisson
vy : poids volumique du sol
MAIR et al (1993) S, = 0,313 % . ou
ou Vl:nDsz la perte de volume
s -V en% de volume excavé du
X ien tunnel Vs c¢’est le volume

de la cuvette de tassement
en surface par métre
linéaire de tunnel

AFTES (1995) S = KA AR? k dépend de I’état de
E contraintes dans le sol et
de sa nature (k=2)
A taux de déconfinement

Souvent ces formules empiriques sont trop simplificatrices et donnent ainsi une
valeur supérieure a la valeur mesurée. De plus elles ne sont valables qu’a court terme
et surtout ne tiennent pas compte de la technique de creusement.

3.1.2. Mouvements horizontaux

L'évaluation des mouvements horizontaux du terrain est également basée sur le
calcul approximatif des tassements, en considérant que la valeur maximale s’est
produite au point d'inflexion de la courbe de GAUSS des tassements.

0,= 8 ]

Uy : mouvement horizontal d’un point du terrain a distance y de I’axe du tunnel,
dy : tassement du point a la distance y de I’axe du tunnel;

y : distance horizontal au 1’axe vertical du tunnel;

H : profondeur de 1’axe horizontal do tunnel.

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

Le tassement maximum Spax & la surface du sol est plus petit que celui au point
supérieur du tunnel appelé S¢is . 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

Smax

— . Le C.E.T.U propose une formule linéaire de :

clé
Smax _ (5)
Sclé H
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ou:
R, H rayon initial et profondeur du tunnel.
K est la constante d’amortissement :

o,1<§ <0,25 k=3
0,33<§ <05 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).

R

Smax_ H
Sais R
‘“ a+by

3.1.4. Perte de volume

Apres excavation, les parois de la cavité se deforment 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 apres déformation (figure 4). La perte de volume
dépend de plusieurs parametres ; type de sol, présence d’eau, méthode de
construction, rythme d’avancement du tunnel etc.

Fig.4. Schéma de perte de volume de sol autour du tunnel.

La figure 5 représente le mouvement du sol.

Fig.5. Mouvement du sol.
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Les tassements dans le plan transversal définissent le volume, noté Vs ou (volume
de tassement). Ce volume comprend 1’aire entre la surface du massif dans 1’état initial
et la surface déformée. D’aprés la formule de PECK (1969) le volume de la cuvette
peut étre determiné par :

Pour estimer la perte de volume nous avons utilisé la formule suivante :
— T n2 2
V=2 (D2 - D?)

Le volume Vs peut étre relié au volume de sol perdu au niveau du tunnel V; par les
propositions suivantes le tableau 3 :

Tableau 3. Relations empiriques permettant [’estimation de V/V;.

Auteurs Expression proposées

ATTKINSON et POTTS :
(1977) i = 2\/% () (Ssm_l)

Laboratoire de "'EPFL Y%s = 0,009 (L) (g —0, 6)
(cité par BERNAT 1996) | " D/ \D

Le rapport% permet de savoir quel type du sol nous étudions.
t
. Si% < 1 alors le sol est dilatant.
t
. Si% > 1 alors le sol est contractant (ORTIGAO 1996).
t

3.2. Méthode analytique

Cette méthode se base sur 1’étude de facon analytique des déplacements dans un
massif du sol pendant 1’excavation. Celles-ci reposent sur les principes généraux de la
mécanique ainsi que sur des hypothéses fortes, concernant la géométrie du probleme
(tunnel circulaire d’axe horizontal a grande profondeur), la stratigraphie (une seule
couche homogeéne), la loi de comportement (TRESCA ou MOHR-COULOMB) et
I’état initial de contraintes (Sol non pesant, isotrope et homogene). Par ailleurs, les
formules sont exprimées dans le plan et dans le cadre d’analyse en petites
déformations. Ces hypotheses représentent une des faiblesses majeures de ces
méthodes.

3.3. Méthodes numériques non empiriques

Actuellement les méthodes numériques deviennent un moyen tres courant pour
étudier les ouvrages souterrains. Elles sont basees sur la discrétisation du probleme en
éléments et sur un modele de comportement. Ces méthodes permettent de calculer le
champ de déplacements et de contraintes en tout point du massif et de prendre en
compte divers facteurs :

e heétérogenéité des terrains;
e état mécanique et hydraulique initial;
e dimension et profondeur de 1I’ouvrage creuse;
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e technique d’exécution adoptée et succession des étapes de construction;
e comportement non linéaire du sol et du souténement;
e geométrie complexe.

Les codes de calculs les plus utilisés dans le domaine de la géotechnigque sont basés
sur des eléments finis ou sur des différences finies. On pourra citer comme exemple le
code de calcul qui sont actuellement utilisés dans des centres de recherche :

Le code de calcul PLAXIS.
4. Application numérique

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 par une courbe de Gauss inversée (PECK, 1969). Il peut donc
étre entierement 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.

4.1. Calcul de tassement de surface

Le PK 0+11 est situé au-dessous d’une villa. Pour cette raison nous avons introduit
une charge supplémentaire Py engendrée par la villa.

4.1.1. Premiére méthode (Théorie de tassements selon HERZOG)
Le tableau 4 représente les parametres du terrain.

Tableau 4. Les parameétres du terrain.

Po [kN/m?] 20
T [m] 12,81
Hi [m] 7,8
y [kN/m°] 20
0 [° ] angle de frottement 30
E [MN/m?] 42,5
D [m] 9,42
@[°] 60
B [m] 64,87
f1 [mm] 21,66
_ D
B= p +2.T.tan @
Donc :
B=—-22 4+2x 12,81x tan 60
cos60
B=63,22m
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3 D2
=3 (PotyxT) 57
Donc:

9,422
63,22%42,5x103

f1 =27 (20+ 20 x 12,81)

fy = 21,48 x 10°m
4.1.2. Deuxieme méthode SAGASTA (1980)
Le tableau 5 représente les parametres du terrain

Tableau 5. Les paramétres du terrain.

y [kN/m°] 20
D [m] 9,42
Y 0,3
E [MN/m‘] 42,5
Smax[M] 22,96x10°
Smax = L2~ (0,85 )
Donc :
20%9,422
Smax = m (0,85 — 0,3)

Simax = 22,96 x 10° m

e Point d’inflexion ATTWELL (1977)
Par ce que le type du sol est argileux, donc :
i=05H=3.9m
La figure 6 représente la cuvette de tassement.

e Cuvette de tassement

20

Smax

Fig.6. Cuvette de tassement.
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e On utilise la formule ci-dessous pour voir la relation entre le tassement de
surface et le tassement en clef de volte :

R
Smax _ H
St g+ pE
‘¢ a+by
Telleque :R=4.71m,H=7.8m,a=0,2etb=0,8;
Donc :
4,71
Smax _ 7,8
Se1s - 4,71
cee 0,2+0,8 78
Smax _ ) 88
Scie

Smax = 0,88 Scis
e Le volume de la cuvette (D’apreés la formule de PECK (1969)

Vs =25 Spax I
Donc :

V.=25x% 22,96 x 10°x 3.9
V=022 m’

D’apres la formule empirique citée par BERNANT (1996), on peut estimer la relation
entre Vs et V.

% o0 (4) (- 09

Donc :
7 =0009 () (7 - 06)
§:8,3x 10% <1

t

Alors le sol est dilatant.
5. Conclusion

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 souténement 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 reésultats des observations
in situ.
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Partie 2 : Analyse des résultats numériques et confrontation avec les mesures in-
situ (PK : 0+11,0+24) troncon D9.

1. Introduction

Le cinquieme chapitre de cette thése présente I’analyse en retour par modélisation
numérique sur les mesures du chantier. Dans le but d’obtient un modéle de référence,
facilite la prévision des tassements de surface dans d’autres points kilométrique ayant
les mémes caractéristiques.

La modélisation se fait par le code PLAXIS bidimensionnel ° et tridimensionnel *°.

2. Etablissement d'un modéle de référence pour le métro d'Alger

Cette partie présent la modélisation numérique (2D -3D) de point kilométrique
(0+11, 0+24) qui se trouve dans le trongon D9 (AIN NAAJA — BARAKI). Pour des
raisons d’estimer ’interaction sol— structure et les mouvements de terrain engendré
par le creusement de tunnel dans un milieu urbain.

Pour que le logiciel PLAXIS puisse faire les calculs correctement et complétement,
on doit lui saisir toutes les données du projet suivantes :

2.1. Modéle bidimensionnel 2D

2.1.1. Partiel : input

2.1.1.1. Hypotheses geométriques et géotechniques
A. Coupe géologique et géométrie de modele

La coupe géologique montre qu’on a trois couches de sol composant la géologie du
site (figure 7) :

e Une couche de remblai en surface de 6,6 m de profondeur;
e Une couche de marne jaune d’EL Harrach de 10 m d’épaisseur;
¢ Enfin un couche de sable jaune avec passage de grés de 13,4 m d’épaisseur.
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Fig. 7. Le profil géologique de trongon D9.
B. La géométrie du modéle

Le projet sera modélisé par un modéle géométrique plan (2D) de 50 m de largeur
(X) sur 30 m de profondeur (Y). Ce modeéle est présenté sur la figure ci-dessous.

Villa R+1 avec un
- Lsurcharge de 2% Kpa

Fig. 8. Vue en coupe du projet.

C. Lagéométrie du tunnel

A partir de la fenétre ci-dessous, on introduire les caractéristiques géométriques du
tunnel, telle que le type de tunnel est I’ NATM.
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—

_Tunnel designer

11 Shape
¥ BEymmetric tunnel|
| T Qradlar tunnel

Type of tunnel
[NAYM tunnel L]

Thickness: lo.ooo _¢l m

IV shell
I Interface
L1 i] '_:’l
oK I Cancel l Help I

Fig. 9. Dimensions de tunnel.
Le Tableau 6 représente les propriétés géométriques de la section de tunnel NATM.

Tableau 6. Les propriétés géométriques de la section de tunnel NATM.

Section Type de section | Longueur/rayon [m] | Angle [°]

1 Ligne / /

2 Arc 2,72 44,56
3 Arc 1,75 26,43
4 Arc 10,06 19,01
5 Ligne / /

6 Arc / /

7 Arc 5,01 90

e L’¢épaisseur du souténement est 30cm (contient le béton projeté et les cintres
métalliques HEB160;

e L’adhérence béton/sol est supposée parfaite;

e La couverture au-dessus de la vodte du tunnel vers la surface est de 7,8 m.

On présente la géométrie du modele dans la figure ci-dessous faite par PLAXIS :
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/0 surchage du
batiment

10m

134 m

17
it
s

b e

50m
Fig. 10. Modéle géométrique du projet.
D. Conditions aux limites

On choisit les conditions aux limites par défaut, déplacements libres sur les deux
cotés verticaux et bloqués au fond (figure 11).

Fig.11. Les conditions aux limites suivant le plan (X, Y).

E. Caractéristiques des matériaux

1. Présentation des éléments structuraux utilisés

Un type d’¢lément structurel, présent dans les codes PLAXIS, a été utilisé pour
simuler le souténement mis en place lors de I’excavation de tunnel.
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e Plaques

On a utilisé les plaques (éléments de structure) pour modéeliser des structures
placées dans le sol (les cintres et les boulons) et ayant une rigidité de flexion El et une
raideur normale EA significatives.

Leurs rigidités équivalentes ont été obtenues par homogeénéisation en fonction,
selon le cas, des épaisseurs de béton projeté, des types de cintres. 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 :

Ecin Acin
A B A+ (- 1)

Ecin Icin
Eleg = (Ep x o) + (Tt — 1), e

Le tableau 7 représente les caractéristiques mécaniques de béton projeté et cintres.

Tableau 7. Caractéristiques mécaniques de béton projeté et cintres.

- E A [ d EAq Ely |W=dx25] v | dg
[MPa] [m?] [m*] [m] | [kN/m] | [kNm] [kN] [m]
Béton 31E° 0,3 2,25e° | 0,3 | 8,7E° | 6,7E* 7.5 02103
projeté
C25
Cintres 21E* | 54,3E* | 2,492E° | 0,3
HEB 160

Les treilles soudés ont été négligée dans I’homogénéisation car leur rigidité est tres
petite par rapport a la rigidité du Béton.

2. Modélisation de la voQte 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 homogene, on utilise soit un module de
déformation équivalent ou une cohésion équivalente. Dans notre modélisation, on
utilise un Eg.

D’apres les caractéristiques géométriques et les caractéristiques géotechniques
qu’étaient introduites, on obtient la géométrie de projet dans la figure ci-dessous.
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o Ecouhl |~ E L qu
"IS::-EMM. — ‘llr/ ¢ >

S
S

“sol

1. Etat initial 2. Remplacer E o5 €t Epouton 3. Etat final :

par l‘.‘,q E (sol +coulis +boulon )

Fig.12. Principe de la méthode d homogénéisation.

3. Détermination du module équivalent

Pour déterminer Eeq, on utilise le tenseur des contraintes homogénéisé qui provient
de la somme de la contribution de chacun des deux matériaux. Ou on utilise
directement la formule suivante :

— EsAs+EcouliAcoulitEpAp
bXh

Eeq

Avec :

La figure 13 représente (b x h) : Surface de la cellule de base.

P H La résine.

J—|| Lesot |

Fig. 13. Cellule de base représentative du sol renforcé.

e On résume les résultats d’homogénéisation de la vodte parapluie dans le tableau

suivant :
Tableau 8. L ’homogénéisation de voiite parapluie.
- E[MPa] | A[m] b x h [m?] Eeq [MPa]
Sol (Qm) 30 0,16 1,2 46 x10°
Boulon (micro pieux) | 210E® | 0,003
Coulis de résine 10E° | 0,0097
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4. Propriétés des sols

Le tableau suivant résume les caractéristiques géotechniques des différentes
couches de sol au PK 0+220 de tunnel dans le trongon D9.

Tableau 9. Caractéristiques des sols.

Remblai (R)

Marne jaune (Qm)

Sable jaune a

marron (Ts)

Modele type Mohr-Coulomb | Mohr-Coulomb Mohr-Coulomb
Drainé Non Drainé Drainé
Poids volumiques
Yunsat 22,8 24 25,2
Ysat 22,8 24 25,2
Perméabilité
Ky 0 2E® 1E*
Ky 0 2E® 1E!
Parametres
Module de la déformation E,e = E* 6 E 3 8 g*
Module de poisson v=yv' 0,2 0,2 0,2
Cohésion Crs=C' 5 150 15
Angle de frottement 0=9' 28 27,5 33
Coefficient de dilatant y=y' 0 0 0,3
Interfaces
Rigidité Rinter 0,67 0,67 0,67
Coefficient de pousse de terre a la
repose Ko =1 - sin¢ 0,53 0,63 0,46

La nappe phréatique est au-dessous de niveau du tunnel donc n’a aucune influence

sur le comportement du tunnel.

5. Generation du maillage

Le modele de référence se fait par des éléments a 15 neeuds. Le nombre d’éléments
est de 314 éléments et le nombre des nceuds est de 2677 nceuds.
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La figure 14 représente le maillage du modele.

Fig.14. Maillage du modeéle.
F. Conditions initiales

Les conditions initiales nécessitent la génération des pressions interstitielles
initiales ainsi que des contraintes initiales.

1. Conditions hydrauliques

Dans ce projet aucune nappe phréatique ne se présente. Mais PLAXIS ° exige les
conditions de génération des pressions interstitielles, admettons la nappe phréatique
au niveau zero du model (figure 15).

Fig. 15. Conditions hydrauliques initiales.
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2. Contraintes initiales

Pour le calcul des contraintes initiales, il faut désactiver les élements structuraux.
On génére alors les contraintes initiales en prenant les valeurs de Ko par défaut (figure
16).

s
i
—
-

o=

-
—

|
I
| | =t
[
|
oy g

Al it

Effective stresses

.

Fig. 16. Génération des contraintes initiales.

2.1.2. Partie Il : Calcul

2.1.2.1. Insertion du coefficient de déconfinement (f3)

L’effet tridimensionnel associé au creusement du tunnel est considéré dans la
modele bidimensionnelle grace a I’utilisation d’un coefficient de déconfinement (3
=1-3M stage) (figure 17). En effet a un stade intermédiaire de calcul numérique, a
chaque activation d’une excavation ou d’un ¢lément de soutenement, le programme
PLAXIS calculat souhaite introduire ce coefficient.

MES o Qg & i o

Gorweal Parameters | Muichors |

Cortrol parameters | I Mstage IO 4 ‘;]

Addional Steps.  [250 2] @ Resatdsplocemonts to 2er0 | Be cootul with X Mstage < 11
™ 1grece undrained behavious B u
[~ Deloto mtomediate stops (s09 Relorence Manu)
[ Itecative peocodure Loadng wgnst
@ Standsed setting © Total mubipbers
 Marwal sottrg ' Siaged constnaction

Time rterval {00000 3] daw
I Reaslzed end time © lUC((l] ‘;ldq i""_j

B Net | B ien | B Delete |

Fig. 17. Insertion du coefficient de déconfinement 5 (f =1-2XM stage) aux modéles
PLAXIS.
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e D’aprés la formule suivante on calcule le taux de déconfinement (B) :

1

B(X)=1-0,7575 l—]

4 X
1+§XE
Le tableau suivant représente les différents taux de déconfinement p.

Tableau 10. Les différents taux de déconfinement p.

avancement rayon de tunnel Taux de >M stage=1-
(X'enm) (Renm) Déconfinement () (insérer dans
PLAXIS 2D)
Calotte (1) 8.8 m 5,01 0,93 0,07
Calotte (2) 6.8 m 5,01 0,9 0,1
Radier 4.8 m 3,5 0,85 0,15

2.1.2.2. Modélisation de creusement de tunnel NATM

Phase 0 : phase initiale;

Phase 1 : le modele est reste en état initial;
Phase 2 : la figure 18 montre I’activation de la charge (25KPA);

Fig. 18. L activation de la charge.

Phase 3 : On désactive le sol a I’intérieure de la calotte 1 du tunnel, et on active le
souténement de la premiére calotte (figure 19).

—
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Fig. 19. Creusement de la calotte 1 avec [’activation de souténement.

Phase 4 : On désactive le sol a I’intérieure de la calotte 2, et on active le souténement
de la deuxiéme calotte (figure 20).

A A

€ > == =2 .

-

Fig. 20. Creusement de la calotte 2 avec [’activation de souténement.

Phase 5 : On désactive le sol a I’intérieure du stross/radier, et on active le souténement
de stross /radier (figure 21).
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TN 3 S
-+ F .

ov'* -5 —

Fig. 21. Creusement total de tunnel avec [’activation de soutéenement.
2.1.3. Parti Ill : Résultats obtenus
Dans cette partie, on va présenter Les résultats obtenus :

La figure 22 montre le maillage déformé en présence du tunnel.

Fig. 22. Maillage déformé en présence du tunnel.
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L
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Talal displacements (Utat)
Exfreme Ulot 28.70°10 3 m

Fig.23. Déplacement total de la structure en surface.

La figure 23 met en évidence les variations des déplacements verticaux autour du
terrain. Les nuances de couleurs montrent qu’une concentration trés importante de
déplacement a été enregistrée a la surface méme, et que ces derniers tendent a
diminuer au fur et a mesure qu’on s’approche du tunnel (& peine 6mm - 8mm au
contact de la vodte). Les nuances nous renseignent également sur une légére
différence dans les déplacements de terrains autour des deux parties de la calotte. Cela
s’explique par I’ordre de creusement ; la partie gauche a été sollicité en premier, 1’état
de contraintes y est donc logiquement plus important. Mais cela ne 1’explique qu’en
partie, car la moitié gauche (la plus sollicitée) se trouve étre en décalage de
creusement avec I’autre moiti¢ adjacente. Les déplacements s’y retrouvent donc
cumulés, ce qu’explique donc la concentration lumineuse dans cette partie de la
section.
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CHAPITRE 5: Etude des phénomeénes résultants par le creusement d'un tunnel

2.1.3.1. Les déplacements

A. En CIlé de voute

Total displacements (Utot)

Exttese Utot 7.01°10 3 m

Fig. 24. Le déplacement total en clé de vo(te.

e Le déplacement total est de :Ur = 7,01 mm;
e Le déplacement suivant I’axe X : Ux = 2,77 mm,;
e Le déplacement suivant ’axe Y : Uy = 6,99 mm.

B. En surface

Fig. 25. Le déplacement total de la surface ou il y a la surcharge.
1. Lapartie ouil y ala charge de la villa (25 KPa) :

e Le déplacement total : 28,7 mm;
e Le déplacement maximal suivant ’axe X : Ux = 6,85 mm,;
o Le déplacement maximal suivant ’axe Y : Uy =28,39 mm.

On peut remarquer un tassement (déplacement vertical) varié entre 16 mm — 28,70
mm dans la zone ou il y a la charge de villa.

'
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2. la partie voisinede 1 malavilla:

e Le déplacement maximal suivant I’axe X : Ux = 3 mm;
e Le déplacement maximal suivant I’axe Y : Uy = 8,39 mm.

2.1.3.2. Les différentes courbes de déplacements

On sélectionne des points dans la surface de modele et dans la clé de voute du
tunnel pour voire la variation de tassement (figure 26).

C A
++A T+ ng & +++++ +++++ ++t++ A T + +
P B %nd R + +44 +1 %3 + 1T+ +oF + N
t el + o & e gl & 5 + 4+ 3 F R 5% + +
++ 7+ ++ + - + +4 + + + + +
Rt FHE +\ £++ ++4 YR AT Y 4 T IS
- 3 ++1++ BEif++ 3444 ++ ++
- ++ 44+ + By S A SR A
+++ + 1+ +4+ K+ ++ -k +E + %+ 4+ i ++
PAS  PE S ke v AT +HXF %S + 4 i B
: +]H
+ I+ TR+ 1 AT Y 4y tL4t
e D o> Al SR T P B fx+ i+ %+
+ + +{1_ + +
+ + i ik + t4 + 4
- + ++ o + 2 L B + F+
TN AN THART +4 g 0 o o, (oK
H o A +f e\t
++ F+t++ t + + Fannr sy . +++++
+++++1’1+ +515t A SAFEERE S 4T it 44
tis o+ + t T t- ity S W +I + O +{ ++ ++
4P+t R AR SEER + f Kt
B + %4
04 % AN AT TR AT AR +HI 0
- - ¥ . +
+ 4+ X F+t + "'t? +44-_+++++++++ +++ g + +
A g i ++ +4 t+++ AT ++ :+ ++EET T
+ + Y 4d i+t + + 44 + +34 A + % + ¥+
+4 + 4 ++4...' + +++ ++ A ++ + +++ &, ¢+ +3 +++ +++ +++ + A 43
T+ N by o 1 + VAN 74 UK 4 THE
R Gs LT IR P +++++++++++ ++++++++++
- ++1++ P f++ g b+t .

Fig. 26. Les différents points.
Avec :

Point A : dans la zone ou il existe la charge;
Point B : dans la clé de vodte du tunnel;
Point C : dans la surface avoisine de la charge de villa.

D’apres ces points on peut tracer les différentes courbes de déplacement vertical en
fonction des phases de calcul comme montre la figure suivante :
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Chart 1
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Fig. 27. Les courbes de tassement (modéle 2D).
2.1.3.3. Interprétation des résultats

e Onremarque que le déplacement vertical de point A qui se situe on dessous du
batiment est élevé et il augmente de phase en phase jusqu'a atteindre le
maximum dans la derniere phase (creusement de calotte 1-2 et stoss/radier).

e Le déplacement vertical de point B qu’il se situe au-dessus de la vodte,
augmente de phase en phase jusqu'a atteindre le maximum, puis il se stabilise.

e Le déplacement vertical de point C qui est a c6té du batiment, augmente de
phase en phase jusqu'a atteindre le maximum, puis il se stabilise.

Commentaire : Si possible que le déplacement de point A continué a augmenter avec
I’avancement de creusement.

2.1.3.4. La contrainte moyenne dans le terrain et les différentes forces dans le
souténement

e Force axial : 55,99 kN/m

Fig. 28. Force axial.
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e Force de cisaillement : 8,25 kN/m

Fig. 29. Force de cisaillement.

e Moment de flexion :11,48 KN.m /m

Fig. 30. Moment de flexion.

e La contrainte moyenne : 46.55 kN/m?
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pym )
2.500

-2.500

-7.500

= 12,500

-42.500

~47.500

Mean stresses
Exireme mean stiess -95.55 b m 2

Fig. 31. Les contraintes moyennes.

On remarque une forte contrainte de compression au-dessus de vodte du tunnel.

2.2. Modéle tridimensionnel 3D

2.2.1.

Partie | : Input

2.2.1.1. Hypothéses géométriques et geotechniques

A. Lagéométrie du modeéle

Le projet sera modélisé par un modéle géométrique tridimensionnel de 50 m
de largeur (X) sur 30 m de profondeur (Y) avec une extension (Z) de 50 m
pour pouvoir négliger I’influence des bords (figure 32).

Pour des raisons de symétrie on va présenter seulement une demi-section du
tunnel (pour économiser le temps dans la partie de calcul), ensuite on va
introduire les mémes caractéristiques des couches de sols et les
caractéristiques de soutenement utilisé dans le modéle 2D.
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Surcharge

30m

Fig. 32. La geométrie du modéle en 3D.
B. Génération du maillage 3D

Le creusement commence a partir de point kilomeétrique [0+12, 0+20], la
modélisation du phasage de creusement a été concue conformément aux étapes de
creusement effectuées réellement, ou le creusement a été réalisé par sections divisées
avec un décalage de (2 a 5m) la figure 33 montre I'avancement de creusement.

C’est-a-dire on excave 8 m ; le décalage entre la calotte et le stross/radier est de 2 a
5m.

Coupe A-A

Fig. 33. Schéma représente I’avancement de creusement.

La figure 34 représente le maillage du modele adopté en 3D.
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AR e

f gl
szﬂ&ueau i

Ly

Sk
Aﬂﬂﬁhﬁi

Fig. 34. Modeéle 3D adopté, vue du maillage 3D.

e La couverture au-dessus du tunnel reste toujours 7,8 m. Le maillage est raffiné

autour de I’excavation (tunnel).

e Au final, le terrain est modélisé par des éléments triangulaires prismatiques a

15 noeuds comportant environ 4893 éléments, et 13879 neeuds.

C. Génération de la pression interstitielle

Dans ce projet aucune nappe phréatique se présente, donc on met la nappe

phréatique au niveau zéro du model (figure 35).

s m——— e e e o < e e e . e
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Fig. 35. Condition de la pression interstitielle.
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2.2.2. Partie Il : Calcul

2.2.2.1. Modélisation de ’excavation de tunnel NATM

Les différents taux de confinement dans les phases de simulation selon le tableau 11.

Tableau 11. Valeurs de taux déconfinement.

Avancement (X en m) | Rayon de tunnel Taux de déconfinement | M stage (insérer
(Renm) (B) dans PLAXIS 3D)

Calotte (1) 0,8 m 5,01 0,49 0,51

Calotte (1) 1,6 m 5,01 0,63 0,37

Calotte (1) 2,4 m 5,01 0,72 0,28

Calotte (1) 3,2m 5,01 0,78 0,22

Calotte (1) 4 m 5,01 0,82 0,18

Calotte (1) 4,8 m 5,01 0,85 0,15

Calotte (1) 5,6 m 5,01 0,87 0,13

Calotte (1) 6,4 m 5,01 0,89 0,11

Calotte (1) 7,2 m 5,01 0,91 0,09

Calotte (1) 8 m 5,01 0,92 0,08

Stross/Radier 0,8 m 3,5 0,41 0,59

Stross/Radier 1,6 m 35 0,61 0,39

Stross/Radier 2,4 m 3,5 0,79 0,21

Stross/Radier 3,2 m 3,5 0,84 0,16

Stross/Radier 4 m 35 0,88 0,12

Stross/Radier 4,8 m 35 0,9 0,10

Stross/Radier 5,8 m 3,5 0,93 0,07

2.2.2.2. Les phases de calcul

Phase 0: phase initial,
Phase 1: le modeéle est reste en état initial;
Phase 2: I’activation de la charge (25 KPa) dans la section ou il existe la villa (R+1);

Phase 3 - Phase 17 : Excavation de la calotte, et ’activation de souténement de la
calotte avec un avancement de 0,8 m a chaque phase;
Phase 18- Phase 25 : Excavation de stross/radier, et 1’activation de souténement de
stross/radier avec un avancement de 0.8 metre a chaque phase.
A la fin de ces phases précédentes on obtient le modele suivant. (figure 36).
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couche
d’ homogénéisation

AT

Fig. 36. La forme du modéle 3D du projet lors de [’excavation.

2.2.3. Parti 11l : Résultats obtenus

Dans cette partie on va présenter les résultats obtenus :
La figure 37 représente le tassement effectué par batiment a 1’état initial.
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Fig.37. Le tassement effectué sous batiment a l’état initial.

La figure 38 représente le déplacement total de la structure.
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110 3n)
30000

W

déplacement total 28 58 mm

Fig. 38. Déplacement total de la structure.

¢ Onremarque qu’il y a une interaction batiment/tunnel;

e Les déplacements les plus importants apparaissent au-dessous de la surcharge
du batiment et se minimise en s’approchant de la voute du tunnel;

e Enremarque aussi un déplacement important dans le front de tunnel (figure
39).
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Fig. 39. Représentation du déplacement vertical.
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2.2.3.1. Interprétation

Le déplacement vertical est au maximum en-dessous du batiment et diminue en
fonction de la profondeur.

Le déplacement vertical influe sur le sol voisinant de tunnel et cette influence
augmente légérement au niveau des parois de tunnel.

v' Remarque

II'y a un radier temporaire entre la calotte et le stross afin de limiter les
déplacements verticaux au cours d’excavation.

2.2.3.2. Les déplacements

A. En clé de volte

Dans la figure suivant on présente la cuvette au niveau de la clé de vo(te.

Total displacements Utot
Extreme Utot 87510 -3 m

Fig. 40. Cuvette au niveau de la clé de volte.

e Le deplacement total est de : U= 8,75 mm;
e Le déplacement suivant I’axe X : Ux = 1,87.10'3 mm;
e Le déplacement suivant ’axe Y : Uy = 8,72 mm.

D’aprés les résultats obtenus, on remarque que le déplacement vertical est
moyennement faible au niveau de la vodte de tunnel.

B. En surface

Dans la figure suivant on présente la cuvette de tassement en surface.
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Total displacements Utot
Extreme Utot 2858710 3 m

Fig. 41. Représentation de la cuvette de tassement.
C. Lacourbe de déplacement verticale maximal du batiment

On sélectionne le point auquel le tassent est maximal c.a.d. au-dessous du batiment
(figure 42).

Uy [m]

-0.03 4 4 4 4 |

Fig. 42. Le tassement maximal du batiment lors de creusement.

1. Lapartie ouil y ala surcharge de villa (25 KPa) :

Le déplacement total : 28.58 mm;

Le déplacement maximal suivant ’axe X: Ux = 4,39 mm;
Le déplacement maximal suivant I’axe Y : Uy = 28,58 mm;
Le déplacement maximal suivant I’axe Z : Uz = 5,57 mm.

On peut dire que le tassement (déplacement vertical) varié entre 17,26 mm — 28,58
mm dans la zone ou il y a la charge de villa.

2. La partie voisine (en prend 1 m) de la villa:

e Le déplacement total : 6.56 mm;
e Le déplacement maximal suivant ’axe X : Ux = 3,51 mm,;

134

—
| S—



CHAPITRE 5: Etude des phénomenes résultants par le creusement d'un tunnel

e Le déplacement maximal suivant I’axe Y : Uy = 5,48 mm,;
e Le déplacement maximal suivant I’axe Z : Uz = 2,24 mm.

On peut remarquer un tassement avoisine la villa qui varié entre (5Smm-8 mm).
D. En front de taille

La figure 43 représente le déplacement du front.
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1 displ ]
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Fig. 43. Déplacement du front.

D’aprés les résultats présentés dans la figure ci-dessus on remarque une extrusion
de 21,8 mm au niveau de front de taille. Pour assurer la stabilité du front de taille on
prévoit des boulons d’ancrages en fibre de verre et une couche de béton projeté. Ou
bien un merlon central.

E. Le déplacement horizontal

On présente le déplacement horizontal au sein du massif de sol dans la section
verticale loin de tunnel par 1m (figure 44).

Ux=3.86 mm

Fig. 44. Le déplacement horizontal le long d’une section verticale (3,86 mm).
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1. Les points plastiques

La figure 45 représente la représentation des points plastiques.

— -
I

Fig. 45. Représentation des points plastiques.

v' Remarque
Les points plastiques déterminant 1’état plastique critique.
3. Controle de tassement par les cibles monitoring dans le chantier

Il est nécessaire de placé des instruments monitoring pour suivi le tassement lors de
creusement d’un tunnel en milieu urbain.

3.1. Les courbes de tassements mesurés in-situ par les observations
topographiques

3.1.1. Courbes de tassements de batiment 01

On va présenter les courbes de tassement du batiment 01 a partir de RAPPORT
MONITORING qu’était réalisé par le bureau d’étude au niveau du chantier (figure
46).
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et O 2801 20 10 tabbe o 1403 201¢ 1544
| ___legende | Tassementge
Y% | o s s S S s ———————— ———— — —
""" 54 —.— e+ —.— e+ - — e+
0
_5 4 Q".- .
104 ——1 S VP e o e e e e e e e
15 ————F 0 S N N N N N N ——
PO | N S N N N >’ SSPY N N N N N N A - -
254 + + o A f— -
3011 -
o | TS IS A [ I S N N S A . . .. - -
04—ttt L]
<5 1 - | -
Phasesde creusement

Fig. 46. Tassement de batiment 01.
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CHAPITRE 5: Etude des phénomeénes résultants par le creusement d'un tunnel

La collecte des données topographiques relatives a la construction nous a permis de
réaliser le graphe ci-dessus. Les premiéres constatations apres 1’analyse détaillée des
résultats sont les suivantes :

La courbe indique que bien avant le début des travaux d’excavation du trongon D9,
un tassement antérieur a ce dernier s'est produit. Cela ne peut étre expliqué que par les
travaux préparatoires réaliser a proximité du batiment en question et 1I’influence qu’ils
ont vraisemblablement sur les terrains en place.

Le graphe indique que les valeurs du tassement montrent une augmentation
significative et proportionnelle a I’état d’avancement des travaux. Toutefois, les
variations presente un caractére cyclique, entrecoupé de période plus ou moine stable
qui sont le résultat de la pause du soutenement. Cette derniére tend a se stabiliser vers
une valeur finale équivalente a 30 mm qui correspond a un arrét des travaux de
creusement suivi d’un renforcement des terrains en place.

3.1.2. Courbes de tassements de surface avoisinant le batiment 01

Project Baraki Ext. C1 D9
avancement
des travaux f SN0 17,00 page
profil 0817 <820 etable de. Master
weten N 05.03.201¢ 1100 stabbe o 14 .03 2016 023
__legende Tassement mm
1047
\ e — s — — —
0- ,L S o b —— Tt ———————
10 1 1 -
15| === —
2071 I 1 . |
25 } | i i |
30 ~ : i
35 - - ! H |
40 1 1 :
sl 1 1 L Il __ B N SN SR N — - 1
2aS 3 E I 11
Phases de creusement

Fig. 47. Tassement en surface.

La figure ci-dessus présente un faible tassement en surface avoisinant le batiment
01 qui ne dépasse pas 5 mm.

3.2. Comparaison entre différents résultats

On va faire une comparaison entre les résultats de tassement obtenus par des
mesures in-situ et d’autre obtenus par les calculs numériques dans le but de calé un
modele de référence.

La figure 48 représente la comparaison entres les résultats de modele 2D-3D et les
mesures in-situ.
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Tassement de la villa 01

mesure in-situ
-0.025

0.005 10
T -001
E
< 0.015 —— 20
& -0.02 —a— 3D
3
i

-0.03

-0.035

phases de creusement entre PK18-PK29

Fig. 48. Comparaison entres les résultats de modéle 2D-3D et les mesures in-situ.

La courbe de figure ci-dessus, met en évidence les différents résultats de la
simulation numérique et les mesures in-situ. Nous pouvons constater la forte
ressemblance entre les prédictions numériques et les valeurs in-situ. Malgré la
coincidence apparente des modéles 3D et 2D, la simulation tridimensionnelle présente
une approche plus précise de la réalité du fait qu’elle attache plus d’importance aux
différentes contraintes et déformations.

4. Les résultats de modélisation

4.1. Les déplacements

4.1.1. Le déplacement total

[1103m)
42500
37.500

3500

—1 27,500

=1 17.500

12500

7.500

2500

2500

Total displacements [Utot)
Extreme Utot 439510 3 m

Fig. 49. Déplacement total.
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Le déplacement total est enivrant de 44 mm.

4.1.2. Déplacement vertical

110 “3m)
16,000

8000

[T

0.000

|

8000

=1 -16.000

1 24000

-32.000

-40.000

-48 000

Vertical displacements [Uy)
Extreme Uy 4334103 m

Fig. 50. Déplacement vertical.
Le déplacement vertical est 44 mm.

4.1.3. Déplacement horizontal suivant ’axe X

110 -3m)
12000

10.000
8.000
6.000
4.000
2000
0.000

-2.000

1ol dizol 1 )

Extreme Ux 11,1610 -3
Fig. 51. Déplacement suivant [’axe X.

Le déplacement suivant I’axe X =11,16 mm.
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4.1.4. Déplacement horizontal suivant ’axe Z

[0 -3m)
24,000

20,000

it

o ‘ 16.000

vl i
£l =

.| e g
o 0000

Horizonal displacements (Uz)
Extrome Uz 236810 3 m

Fig. 52. Déplacement suivant [’axe Z.

v' Commentaire

On remarque que le déplacement vertical est au maximum au-dessous du batiment,
cet importance de déplacement ou de tassement est lié a le phasage de creusement, et
la faiblesse du terrain. Donc si nécessaire de renforcer le terrain sus-jacent avec le
batiment avant de commencer les travaux d’excavation.

5. Conclusion

Les confrontations entre les résultats d’auscultation et la simulation numérique
montre que |’utilisation de modele 3D permet d’obtenir des résultats en bon accord
avec les phénomenes réels observés lors du creusement du tunnel.

Les résultats de tassement en surface sont relativement élevés. Malgré le fait qu’il
ne représente aucune menace pour I’édifice souterrain du fait de la fiabilit¢ du
soutenement en place (vodte parapluie), il est trés préoccupant car il met en danger le
batiment se trouvant au- dessus. Il est donc logique que nous soumettions quelques
recommandations pour renforcer les terrains en place et prévenir toute aggravation de
la situation. En voici quelque unes:

e Renforcement du terrain avec des colonnes de jet-grouting;

e Injections de coulis de ciment dans le sol entre la voite du tunnel et les
semelles de fondation du batiment;

e Construction d’une dalle de radier générale sous le batiment.
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CHAPITRE 6

ANALYSE DE LA STABILITE DU FRONT
DE TAILLE.
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1. Introduction

Lors de creusement d'un tunnel souterrain, on substitue a 1’¢état initial une
succession d’états dont on ne sait s’ils sont d’équilibre et qui résultent d’abord de la
création d’un vide au sein du massif (annulation de la contrainte normale a la paroi le
long du pourtour de I’excavation et redistribution des contraintes), puis de la mise en
place d’un souténement provisoire généralement souple, enfin de la pose d’un
revétement définitif genéralement plus rigide (GREUELLE 1993). Dans ce cas, on
n’ajoute pas des forces, mais on supprime des volumes de matiére qui participaient a
1I’équilibre des forces de pesanteur préexistantes et que 1’on remplace, apres un certain
délai, par des éléments de structure non équivalents.

2. Principaux facteurs influant sur la stabilité du front de taille

Caractéristiques des terrains au front et leurs degrés d’hétérogénéite;

Taille et forme de la section excavée;

Profondeur du tunnel et I'état de contrainte;

Présence d'eau et I'effet du gradient hydraulique qui géne au déroulement des
travaux;

Méthode d'excavation et la technologie utilisée;

e Longueur sans soutenement et confinement ou renforcement du front.

3. Méthodes d'analyse de la stabilité du front de taille

Les méthodes usuelles de calcul de la stabilité du front de taille d'un tunnel
résultent de travaux expérimentaux (essais d'extrusion en laboratoire, essais en
centrifugeuse), semi — empiriques et théoriques (notamment approche par le calcul a
la rupture) ainsi que de l'observation in situ. Il sera en général prudent d'utiliser
concurremment plusieurs méthodes car les coefficients de sécurité obtenus pouvant
étre trés différents d'une méthode a l'autre (DAIS 2005). Les différentes approches
mettent notamment en évidence la forte incidence de la prise en compte de la
géométrie tridimensionnelle de I'ouvrage et l'influence prépondérante de la cohésion
du terrain, qu'il faut préserver (PEILA 1994, SKIKER 1995, SUBRIN 1997,
SCHWEIGER et MAYER 2004).

3.1. Tunnels en terrains cohérents

Dans ce cas, l'expérience montre que les ruptures au front de taille peuvent
mobiliser des volumes de terrain importants.

Le facteur de charge qui représente le niveau de cisaillement, est calculé pour
I'étude de la stabilité du front.

Ou:

o : Contrainte verticale a la profondeur du tunnel [KN/m?;
C. : La cohésion du terrain.
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CHAPITRE 6: Analyse de la stabilité du front de taille

S'il existe une pression de confinement o, on utilise:

Oy— O¢
Cy

N =

Plusieurs auteurs ont proposé des classifications qui permettent de corréler le
facteur décharge N et les niveaux de déformation du sol. Le tableau suivant présente
la classification de PECK et al (1972) pour les sols purement cohérents, qui est
corroborée par KIRKLAND (1984), ainsi que celle de CLOUGH et SMITH (1981)
qui présente un plus grand nombre de classes.

Tableau 1. Critére de classification des sols purement cohérents.

PECK et al (1972) CLOUGH et SMITH (1981)
N<5 L’excavation  peut  étre N<2 Les méthodes de réalisation
réalisée sans aucune du tunnel ont trés peu
difficulté. d’influence sur les

déformations du front de
taille. Le volume de sol
perdu est inférieur a 2 % du
volume du tunnel.

5<N<7 | Uneffondrement du frontde | N=2—-4 | On constate de faibles
taille peut survenir. déplacements du front. La
perte de sol atteint 10 % du
volume du tunnel mais
I’utilisation d’un bouclier
permet de la réduire a 2 ou 3

%.
N>7 La réalisation du tunnel va| N=4—-6 | Nécessité d’utiliser  un
se faire dans des conditions souténement afin de limiter

difficiles. les déplacements.

- N>6 La mise en place d’un
souténement au front de
taille est indispensable.

La figure 1 montre la rupture du front de taille en terrain cohérent.

w
I'. , 'i
\ / }..'
\ . , ‘:"_/
a a—
= —

Fig. 1. Rupture du front de taille en terrain cohérent.
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3.2. Tunnels en terrains frottant

Les matériaux obéissant au critere de Coulomb sont caractérisés par un angle de
frottement ¢ et une cohésion C. Dans ce cas, la stabilité du front de taille dépend de la
présence de chargements hydrauliques dans le massif et d’autres paramétres tels que
I’angle de frottement du terrain et la résistance a la compression oc.

Les essais ont montré que la zone mise en rupture est plus restreinte que pour les
terrains cohérents .On ne dispose pas d'approche tres simplifiée, du type de celle
décrite ci-dessus pour les terrains cohérents. Certains terrains granulaires peuvent
présenter & court terme des conditions de stabilité satisfaisantes si le déroulement des
travaux est bien maitriseé :

e Avancement régulier;
e Protection rapide du front;
e Mise en place du souténement prés du front.

Il faut toutefois prendre garde aux aléas dans le déroulement des travaux et aux
hétérogénéites possibles du terrain.

La figure 2 représente le mécanisme de rupture d’apres CHAMBON et CORTE
(1994).

Terrain
vue de face vue de cote
i —— S—_—
-_ -’. \'\ ' Y
—th._._r_.s-;-—- 1|—._,I
—_— —
‘—"—r_h_.____l____)_'.——— ;
== At
i = =<1
S
=T

Fig. 2. Mécanisme de rupture d’aprés CHAMBON et CORTE (1994).
4. Etude d'équilibre du front de taille

Le calcule d'équilibre du front de taille, decoule de I'étude de la rupture des terrains
situés derriere le front. Cette rupture est accompagnée par l'apparition d'une fissure
sensiblement rectiligne qui partage le massif en deux a partir du pied de front de taille,
cette ligne est appelée la ligne de glissement. On appel coin de glissement, la fraction
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du massif comprise entre le front et la fissure, ce coin accompagne le front dans son
déplacement.

La zone est modelée par un rectangle coextensif qui représente le front de taille de
superficie :

S=hy
Ou:

b: La largeur maximal du front [m];
y: La hauteur de la partie calotte + Stross [m].

La figure 3 montre les deux schémas de blocs supérieurs et inférieurs.

\ / /?////”f/;/ s
v 4y,
H 7 "
{} G / f 1, |ess
v
71 /5.9
/// /y
y {/ g
Z p

\ p
o SUR 7 4
le TAFTIHA "
b 8 S
10.2

Fig. 3. Schéma blocs supérieurs et inférieurs.

4.1. Coefficient de poussée des terres au repos Kg
La poussée des terres, est donnée sous la forme :
Ko == 1- sing

Le coefficient K varie en fonction de coefficient de poisson v :

4.2. Etude de I'équilibre globale
On se basant sur le schéma des deux blocs :
4.2.1. Bloc inferieur

Le tableau 2 représente les parametres du bloc inférieur.
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Tableau 2. Paramétres du bloc inférieur.

parametres Equation
Terre-plein : 1 [m] y

<P

- _ tan(4 4

Ligne de glissement : I [m] ’yz L
Poids du bloc : G, [KN] 0,5xy x| xhxy

Coheésion de glissement : Cgr [KN] Iexcxb

Cohésion latérale : Csr [KN] yxIxc

L’équilibre du bloc inferieur est vérifié si :
Gy-Cqr-Cse<0

4.2.2. Bloc superieur

Le tableau 3 représente les parameétres du bloc supérieur.

Tableau 3. Parameétres du bloc supérieur.

parametres Application numérique
Poids du bloc : Go [KN] I xbxyxH
Cohésion de bloc : Cste [KN] 2xHxbxc
Cohésion latérale : CSLF [kN] 2x Hx | x ¢

A. Lafriction Tgr
Tr = (I+b) x H? x y x (1-sin@) tang
L’équilibre du bloc supérieur est vérifié si :

Gu-Cstr-CsLr-Tr<0

5. Renforcement du front par des boulons d*encrages

5.1. La méthode du professeur MURAYAMA

MURAYAMA (cité par PERA 1984) propose une approche bidimensionnelle
souvent utilisée pour sa simplicité. Cette méthode est basée sur un équilibre limite
associé a une surface de rupture de type spirale logarithmique passant par C et admet
un schéma de charge de type TERZAGHI (figure 4).

Dans notre cas, I'équilibre est évaluer a court terme et il s'agit d'un équilibre
rotationnel autour de O. La contrainte verticale g de TERZAGHI est valable pour les
problémes a deux dimensions.

ZKHtan
By—z¢ [ —e +qeCTE D [kNIm

2KH tan
(——‘p)]
2K tan ¢

Q@)=
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Qs : est la surcharge considérée [KN/m2].

—

‘ Tunnel
axe du 2R
tunnel

Fig. 4. Mécanisme de rupture selon MURAYAMA.

Avant de pouvoir procéder au calcul il faut déterminer les forces agissantes sur le
front de taille les expériences ont montrés 1’existence de 3 forces (figure 5) :

G : poids des terres [kN/m];
R : Cohésion active [KN/m];
R, : Effort de frottement le long de la ligne de glissement [kN/m].

Fig. 5. L'équilibre au front de taille.

L'équilibre est atteint si la somme géométrique des efforts est nulle. On note que,
R, fait un angle ¢ (angle de frottement interne) avec la normale au plan de
glissement, la composante tangentielle de Ry, est la cohésion active R. avec :
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Rc=c. Ic [KN/m]
Donc:
Ro= Rc.sing [KN/m]

La force résultante est :

R= JGZ + R, —2G.R, .cos(90 — v)

La force résultante d'équilibre :

_p sinf
HA_Rsine

Avec :
A=bxy [m?

v=45 +2 [°]

1

Le=Y(irars) ]

Ic= - [m]

$=(%) +h) ]

G=Sxy [kN/m]

Pour déterminer 1’équilibre au niveau du front MURAYAMA propose la méthode
suivante :

e Moment cylindrique

8xyxy3
Meyiindrique = (—3 ) [KN.m]

e Colonne montante
Cmontante = 2y2 Xy xH [kN.m]
e Moment moteur

Mmoteur = Mcylindrique + Cmontante [kN-m]

e Moment résistant

Mresistant = 2 T X y2 xc [kN.m]
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e Facteur de sécurité

F= Myésistant 1<F < 1’5
Mmoteur

L’équilibre est atteint si : F =1

C’est-a-dire :

c=[5 (m)]  taum

Si:c<c’ alors I'utilisation des boulons pour stabiliser le front est nécessaire
A. Détermination du nombre de boulons

Limite de rupture des boulons Fry [KN]

Effort appliqué par I’ensemble des boulons par I’ensemble des boulons

Fooutons = Ha X b [KN]

Ou:
Ha : est la force résultante d’équilibre.
Nombre de boulons nécessaire

N > Fpoulons
Frg

5.2. La méthode ’ANAGNOSTOU et KOVARI
Cette méthode est basée sur deux idées fondamentales :

e Le premier est que la pression agissant au niveau de la clef de I'ouvrage peut
étre déduite de la formule de TERZAGHI;

e la deuxiéme est de considérer I'équilibre d'un coin de terrain situé devant le
front de taille et soumis a différents efforts.

Ces calculs s'appliquent egalement a des ouvrages situés en dessous de la nappe
phréatique, et peuvent inclure I'effet de I'écoulement d'eau vers le tunnel. Cependant,
on ne présentera ici que le cas ou cet écoulement est inexistant, ce qui est le cas de
notre trongon de tunnel .

Le calcul de la pression au niveau de la clef du tunnel est obtenu a partir de la
formule de TERZAGHI en (1951), adaptée a des conditions tridimensionnelles. Par
simplification, le front de taille est assimilé a un carré de coté égal au diamétre du
tunnel. Le schéma de glissement utilisé est celui preconisé par HORN en (1961) et
repris sur la figure suivante.
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777
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Fig. 6. Mécanisme de rupture selon HORN (1961).
L’analyse est développée avec un calcul a I’équilibre limite.

La force S appliquée sur la face du front de taille a 1’équilibre (figure 7) :

BxH

V+G Ts+ Cy cos @

- tan(w+¢@) (cos w)x(tang+tanw)

Ou:

V : La charge verticale sur le prisme selon TERZAGHI,
G : Le poids du prisme;

T : Effort tangentiel le long de la surface de rupture;

N : Effort normal a la surface de rupture;

Ts : Effort tangentiel a la surface latérale;

Ns : Effort normal a la surface de latérale.
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coupe A-A
sla
coupe A-A
lv
l N
———
lG L —
5 w T I
- T Ts
/ 7
z N
——————————————————— - =
Y X
oy

Fig. 7. Les efforts agissant sur le front de taille.

La charge verticale de TERZAGHI sur le prisme est :

V:GVXA]_
Ou:

oy . la charge verticale de TERZAGHI [KN/m];
A; @ surface d’impact de la charge verticale [m?].

L’effort tangentiel a la surface latérale est :
Ts=c xA,

A, : est la surface latérale d’impact de I’effort tangentiel.
On conclusion si :
S <0 le front de taille est stable;
S >0 le front de taille n’est pas stable.
Dans le cas ou le front de taille n’est pas stable, on peut le renforcer par des
boulons en utilisant la relation suivante pour déterminer le nombre de boulons :

n=—
Ty

Ty : est la traction admissible des boulons.
6. Calcul de stabilité du front de taille

Dans les parties du tunnel traversant des zones de recouvrement bas ou celles
constitué de matériaux de caractéristiques de faible résistance, des calculs spécifiques
seront effectués de sorte a évaluer la stabilité du front d’excavation. Ces calculs
pourront étre réalisés via les méthodes empiriques, les méthodes d’équilibre limite
(ANAGNOSTOU et KOVARI, CORNEJO, MURAYAMA), ou d’analyse limite.
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Le front de taille est modelé par un rectangle coextensif :

A=10,2x59
Donc :

A = 60,20 m?
6.1. Etude de I'équilibre global
6.1.1. Blocs inférieur
Le tableau 4 représente les Parametres du bloc inferieur.

Tableau 4. Paramétres du bloc inferieur.

Parameétres Application numérique Résultat
Terre-plein : 1 [m] 6,2 4,22
tan(% + %)
Ligne de glissement : I [M] 2/6,22 _|__2,702 6,76
Poids du bloc : G, [kN] 0,5 % 9,72 x2,70 x 6,2 x 23,3 1895,60
Coheésion de glissement : Cgr [KN] 6,76 x 100 x 9,72 6570,72
Cohésion latérale : Csr [KN] 2,7%x6,2x100 1674,00
e Vérification d’équilibre du bloc inferieur
Gu - CGF' CSF =- 6349,12 [kN]
Gu-Cer-Cse<O
Donc I’équilibre du bloc inferieur est vérifié.
6.1.2. Blocs supérieur
Le tableau 5 représente les Paramétres du bloc supérieur.
Tableau 5. Parameétres du bloc supérieur.
Parameétres Application numérique Résultat
Poids du bloc : G, [kN] 4,22 x 9,72 x 23,3 x 25 23893,21
Cohésion de bloc : Cstr [KN] 2 x 25 x 100 x 9,72 48600
Cohésion latérale : Cs g [KN] 2 x 25 x 100 x 4,22 21100

e Vérification d’équilibre du bloc supérieur

= Lafriction Tr

Tr=(4,22 +9,72) x 23,3 x 252 x (1- sin 43) x tan 43
Donc :

Tr =11382,04 kKN
Gu- CSTF - C5|_|: - TR = -57188,83
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Gu-Cstr-CsLr- TR<0

On déduit que 1’équilibre du bloc supérieur est vérifié.

6.2. La méthode de renforcement du front par MURAYAMA

Le tableau 6 représente les Parameétres utilisés pour le calcul.

Tableau 6. Paramétres utilisés pour le calcul.

Hauteur de la couverture : H [m] 25
Rayon du tunnel : y [m] 5,12
Poids volumique : y [kN/m?] 23,3

La Cohésion ¢ [kN/m?] 100

La surcharge a la surface g; [KN/m?] 10
Angle de frottement interne : ¢ [°] 43

6.2.1. Calcul des forces agissantes sur le front

A I'état de I'équilibre limite, il existence trois forces qui sollicitent l'ouvrage.

e G poids des terres [KN/m];
e R Cohésion active [KN/m];
e R, Effort de frottement le long de la ligne de glissement [kKN/m].

Le tableau 7 représente Les différents parametres intervenants dans I'étude d'équilibre.

Tableau 7. Les différents parametres intervenants dans I'étude d'équilibre.

- Parameétre Valeur numérigue
Caractéristique mécaniques Masse volumique [kN/m®] 25
de I’horizon (Sa) Angle de frottement interne : [°] 43
Cohésion ¢ : [kKN/m?] 100
Géométrie Hauteur du front de taille : y [m] 6,2
Calotte + Stross Largeur du tunnel D [m] 9,72
Inclinaison frontale : o [°] 0
Surface frontale : A [m?] 60,26
Largeur fictive : B [m] 9,72
Charges Inclinaison de surface de 66,5
glissement : v [°]
longueur de surface de 6,76
glissement : I, [m]
largeur de surface de glissement 2,69
s Lo [m]
hy [m] 1,44
Surface du corps de glissement : 10,27
S [m?]
Poids du corps de glissement : G 239,29

153

—
| S—




CHAPITRE 6: Analyse de la stabilité du front de taille

Sachant que :

L¢
2 tang

hi=
B =30°
€ =60°
La cohésion active R¢
Re=cxl
Donc:
R. =100 x 6,76
R =676 KN/m
La composante tangentielle R,
Ry =Rc x sin @
Donc :
Ry =676 x sin 43
Ry = 461,03 KN/m

Donc on calcule la force résultante :

R= JGZ +R.%—2G.R..cos(90 —v)

R =./239,292 + 6767 — 2 X 239,29 X 676 X c0s(90 — 66,5)
R = 466,42 kN/m

La force résultante d'équilibre (force qu’il faut appliquer sur le front) :

sin 23,5
sin 66,5

Ha = 466,42 x

Ha = 202,80 kN/m

Tableau 8. Tableau récapitulatif pour I'étude d'équilibre.

Paramétre Valeur

La coheésion active [KN/m] 676,00

La force résultante R [KN/m] 466,42

La force résultante d’équilibre Ha [KN/m] 202,80
( ]
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e Moment cylindrique :

(8xyxy?)
Mcylindrique =
3
Donc:
_ (8x%23,3x%6,23)
l\/Icylindrique -

3

Meylindrique =14808,11 kKN.m

e Colonne montante :
Crontante = 2Y° X y X H
Donc:
Crontante = 2 X (6,2) x 23,3 x 25
Crmontante = 44782,60 kN.m

e Moment moteur :
Mimoteur = Meylindrique + Crmontante
Donc:
Mmoteur = 14808,11 + 44782,60
Mmoteur =59590,71 kN.m

e Moment résistant
Migsistant = 2 7 X y2 XC
Donc:
Mysistant = 2 7 X (6,2)% x 100
Mygsistant = 24140, 32 KN.m

e Facteur de sécurité

F= Myésistant

Mmoteur
Donc:

2414032
5959071

F=041
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F<1

Donc le front n’est pas stable et nécessite un renforcement.

F_T[(l)
¢ 2 \6+H

Donc :
For( L)
¢ 2 \6+25
F

—=0,051

c/

L’équilibre est atteint si : F = 1 C’est-a-dire :
¢’ =(0,051) *
¢'=19,61 t/m* = 196,10 KN /m?
c <c’ alors I'utilisation des boulons pour stabiliser le front est nécessaire.

6.3. Méthode ANAGNOSTOU et KOVARI

BxH
V+G Ts+ Cy cosm

B tan(w+¢@) (cos w)X(tanp+tanw)

Avec :

V = 2755,41 kN
o = 23,50°

A; = 26,14m?

G = 1404,15 m?
oy =105,41 kN/m?

Ts=6026,40 kN

Donc:
9,72X25
275541 +1404,15 602640+ 1895600,
tan(23,5+43) (cos 23,5)x(tan43+tan23,5)

S =-403560,48 kN

S < 0 donc le front de taille est stable suivant la méthode ANAGNOSTOU et
KOVARI.
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7. Conclusion

La méthode de Murayama indique I’instabilit¢ du front tandis que la méthode
d’ANAGNOSTOU et KOVARI ainsi que la méthode de I’étude de 1'équilibre globale
affirment la stabilité¢ du front de taille, les méthodes d’analyse de stabilit¢ du front
peuvent aboutir a des résultats dispersés vis-a-vis des hypothéses simplificatrices
mises au départ, dans un projet réel plusieurs méthodes sont utilisées simultanément,
il faut toujours se mettre a coté de la sécurité et se soumettre au résultats les plus
défavorables.

D’apres les résultats le creusement a pleine section est fortement déconseillé a la
travers¢ de 1’horizon (Sa) de faibles caractéristiques et 1’application d’un
renforcement du front de taille est recommandé (voute parapluie, boulons fibres de
verres).

157

—
| S—



CHAPITRE 7: Souténement et revétement

CHAPITRE 7
SOUTENEMENT ET REVETEMENT.
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CHAPITRE 7: Souténement et revétement

1. Introduction

Parmi les problémes qui se posent au projeteur de tunnel, celui de la détermination
des caracteristiques du souténement d'un ouvrage souterrain en opérant en méme
temps sous les différentes contraintes sécuritaires et économiques.

Dans ce présent chapitre, nous allons présenter quelques méthodes de calcul de
souténement des ouvrages souterrains en phase d’avant-projet.

Aprés stabilisation des convergences, en mettant en place un soutenement
provisoire, on doit prévoir un revétement définitif du tunnel. Il a une fonction de
résistance, car il doit reprendre les efforts a long terme (fluage, gonflement, ou
pression hydrostatique) et ceux dus a la perte éventuelle de résistance du souténement
(rouille, vieillissement). 11 a également une fonction de protection de 1’étanchéité, de
support des structures internes (panneaux, ventilateurs) et en fin esthétique puisque
c’est lui que les futurs usagers verront lors de leur passage.

2. Méthode de calcul des tunnels

2.1. Méthodes empiriques et semi-empiriques de pré-dimensionnement

Pour calculer ou concevoir un tunnel, certains auteurs ont proposé des syntheses
sous forme de classifications. Ces méthodes, rapides d’emploi et donc économiques,
reposent sur différents parametres géotechniques. C’est donc le choix de ces
paramétres et la facon de les utiliser pour le dimensionnement de 1’ouvrage qui va
faire la différence d’une méthode a I’autre.

Au stade des études préliminaires, on dimensionne fréquemment les ouvrages
souterrains a partir des classifications des massifs rocheux, ces méthodes sont en effet
rapides d’emploi, donc économiques.

Il existe de nombreuses meéthodes de classification se basant sur différents
parametres géotechniques. C’est le choix de ces parametres et la fagon de les utiliser
pour le dimensionnement de 1’ouvrage qui font la différence d’une méthode a I’autre.

Les méthodes les plus utilisées actuellement sont :

Classifications de ’AFTES;

Classification de BIENIAWSKI,

Classification de N. BARTON,;

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

2.1.1. Classification de PAFTES

L'Association Frangaise des Tunnels et de I’Espace Souterrain (AFTES) a été créée
en janvier 1972. Sa principale activité 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.

L’ AFTES propose une description plus générale du massif rocheux sous forme de
notes alphanumériques caractérisant chaque parametre. A partir de cette combinaison
qu’elle se garde bien d’unifier, ’AFTES propose dans une autre recommandation un
type de souténement adapté, grace a I'utilisation de plusieurs tableaux.

159

—
| S—



CHAPITRE 7: Souténement et revétement

En résumé, pour citer I’AFTES : Cette méthode définit des critéres généraux pour
le choix de certains types de soutenements. Un seul critere suffit souvent a éliminer
certains modes de souténement.

Elle laisse donc plus de place a I’expérience du concepteur.

Les différents facteurs proposés par L’AFTES sont :

e Les conditions géologiques genérales;

e Les conditions hydrogéologiques;

e Lesdiscontinuités du massif rocheux;

e La déformabilité du massif;

e Les contraintes naturelles et la hauteur de couverture de I'ouvrage;
e Les caractéristiques mécaniques du terrain.

En plus de ces critéres relatifs au massif rocheux, I'AFTES prend en considération :
e Des critéres relatifs a I’ouvrage et a son mode d’exécution :
= Les dimensions et la forme de la cavité;

= Le procedé d'excavation, qui peut étre soit a I'explosif en utilisant ou non
la technique du redécoupage, soit purement mécanique.

e Des critéres relatifs a I’environnement :

= | asensibilité de I'environnement aux tassements;
= Les effets d'une modification de I'équilibre hydrologique.
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CHAPITRE 7: Souténement et revétement

Exemple 1

Le tableau 1 représente la recommandation relative a la hauteur de couverture de I'ouvrage.

Tableau 1. Recommandation relative & la hauteur de couverture de I'ouvrage.

Couverture

Types de souténement

ANaYiatlatiatilaYaYIelle i alhiEdiElks:
Couverture < D v x x = 7] ] v v v x v 7o
CN1 v v v v 3] v v v v v x v v v
Roches R1 a R4 CN2 x v v v ] v v v v v x v v v
CN3 * ¥sf | Usf | ® x vSf | VSF | VSf | VSf | * v v v
Sols R5 et R6 Couverture < 1.5D = = £ 3] o7} o] [} o] ™ [} ] v v
o , modéré v 5] v % v v v v v v 7 7 7
0
c,>10 MPa = = vsSf | VSf | Vsf | YSf | Vsf o vsf | Hsf o v v

x: Trés mal adapté bien qu'éventuellement possible (plut6t défavorable); [X: En principe impossible

Sf: Souténement du front; M : Particulierement recommandé; v": Possible a condition que d'autres criteres soient particulierement favorable (plutot favorable);

Exemple 2

Le tableau 2 représente la synthése des critéres de I’AFTES.

Tableau 2. Synthese des criteres de I’AFTES.

Types de souténement

e e VNS SO D OOy E BT

o) =

Comportement mécanique Rb5a = ] x v v ] ] ] v v v v v v
Altérabilité Dissolution * o v v Mg g ] ] v v v v v
Hydrologie H1 [ K2 | B XDy v v ] ] o] ] v ] x v v
Couverture 0o modéré = . v v v v v v v v v v v
Environnement Sensible v v v v v Val | Y v Vea | ¥ v I v v v
Synthése & x x * M Act+BI * M enf | M B v Minj x v v

Act : Cintres Actifs; Bcl : Bouclier; Enf: Avec Enfilage; Inj : Injection; Dr : Drainage.

—
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CHAPITRE 7: Souténement et revétement

Le tableau 3 représente le choix du type de soutenement en fonction de la valeur des paramétres décrivant les discontinuités d’apres I'AFTES
(1974).

Tableau 3. Choix du type de souténement en fonction de la valeur des parameétres décrivant les discontinuités d’aprés I'AFTES (1974).

Discontinuités (cas ou 1 Boulons Cintres \Voussoirs 10 Procédés spéciaux
I'excavation est faite a
I'explosif avec découpage) 2 3 4 5 6 7 8 9 11 12 13 14
s| s o OO IO 0[O0 TE = E
(1) (2)
N1 - - ° O o O 3] O O x x E3] E3]
or2 S1aS3 ° o u] o [ o o x x 53] x £5]
N2 Ou
Or3
N2 S1 o ° o [ o o x x E3) [ x 3] [
N3 S2 m o . . 3] o o x E3| £3] x 3| £3]
Ou 18 S3 o . Gr o Gr [l o o o x [l [l [l x
N4 S4 x . Gr-Bp e Gr-Bp 5] e Gr-Bp e Gr-Bp 53] 3] x
S5 . x Bp £ e Gr-Bp e Gr-Bp x & x
N5 [x . [x] Bp [x e Gr-Bp e Gr-Bp ° ] ] x ° x
1: Pas de soutéenement; 2:Béton projeté; 3: Ancrage ponctuel; 4: Ancrage réparti; 5: Barres lancées; 6: Lourds; 7: Légers coulissants; 8: Plaques métalliques
assemblée; 9: Béton; 10:Tubes perforée; 11:Bouclier ou pousse tube; 12:Injection; 13:Air comprimé; 14: Congélation; 15: N° de familles; 16: Orientation;
17: Espacement; 18: Quelconque; Gr : Avec grille continue; Bp : Avec béton projeté; e : Particulierement recommandé (Nettement favorable);
o : Possible a condition que d'autres cintres soient particulierement favorables (plut6t favorable

Note :

(2) pour la famille la plus dense;
(2) scellement au mortier de préférence a la résine lorsque les fissures sont ouvertes.
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2.1.2. Classification de BIENIAWSKI

BIENIAWSKI a présenté sa classification en 1973 en vue du dimensionnement des
ouvrages souterrains et 1’a modifiée a plusieurs reprises. La version actuellement
utilisée est celle de 1989. L’indice RMR est la somme de cinq notes représentant la
quantification de cing parametres caractérisant le rocher et d’une note d’ajustement
dépendant de I’orientation des discontinuités vis -a- vis de I’ouvrage.

Le RMR a été calculé pour varier dans la gamme 0 a 100. 1l utilise a plus de 70% la
fracturation et n’accorde que 15% d’influence aux propriétés de la matrice et 15% aux
conditions hydrogéologiques.

Par contre cette notation ne tient pas compte des situations de fortes contraintes
dans le massif au droit de 1’ouvrage.

A partir de cette classification, BIENIAWSKI donne des informations :

e Sur les propriétés globales attribuées au massif rocheux (le module, la
cohésion et I’angle de frottement interne utiles lors de modélisations) ;

e Sur la méthode d’excavation envisageable ;

e Sur le type de souténement le mieux adapté.

Les six parameétres utilisés par BIENIAWSKI sont :

e La résistance a la compression simple ou essai FRANKLIN (pour les roches
dures);

Rock Quality Designation (R.Q.D);

L’espacement des joints;

La qualité des discontinuités de la roche;

Les conditions hydrologiques;

Orientation des discontinuités.

A. La résistance a la compression simple ou essai FRANKLIN (pour les roches
dures)

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 et

FRANKLIN, 1972). On en déduit le Is (appelé Indice FRANKLIN), Is= =

DZ
Et la résistance a la compression uniaxiale : o, = 14+ 0,175. D.Ig

Avec :

P : la charge pour rompre I'échantillon de roche;
D : le diamétre de la carotte [mm].

B. Rock Quality Designation (R.Q.D)

Il sert a caractériser la qualité de la roche, a partir d’un sondage carotté, d’un
diamétre de I’ordre de 50 mm, le RQD est calculé sur la longueur de passe de sondage
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2 Des longueurs de carottes de longueur 210 [cm]

RQD=

Longueur de la passe de sondage

Le tableau 4 montre la classification des roches par RQD.

Tableau 4. Classification des roches par RQD.

R.Q.D Quialité 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

C. L’espacement des joints

Le terme joint comprend tous les types de discontinuités (stratification, schistosité,
fractures, diaclases). A nouveau BIENIAWSKI s'inspire de la classification proposée
par DEERE.

Le tableau 5 représente la classification de I'espacement des diaclases DEERE (1964).

Tableau 5. Classification de I'espacement des diaclases DEERE (1964).

Description Espacement Etat du massif
Tres large >3m Solide
Large 1ma3m Massif
Moyennement serrée 0.3malm A blocs
Serree 50 mm a 0.3m Fracturé
Tres serrée <50 mm Ecrasé-broyé

D. La qualité des discontinuités de la roche

Ce paramétre prend en considération I'ouverture des joints, leur continuité, leur
rugosité et la présence éventuelle de matériaux de remplissage.

E. 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 I'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.

F. Orientation des discontinuités

Ce dernier parameétre est traité séparément, car I'influence de l'orientation des joints
se marque différemment suivant le type d'application; a savoir les tunnels, les talus ou
les fondations.

164

—
| S—



CHAPITRE 7: Souténement et revétement

Remarquons que la valeur prise par cette note d'ajustement est le fruit d'une
estimation qualitative.

La figure 1 représente les classes des roches d'apres la classification de BIENWSKI.

months
2 345

years
10 2345 10

f|/),a‘—r1"l\ R el “"v
s \ VERY :
\ GOOD
GOOD ROCK
ROCK 1
2

TB0 T

Unsupported span (m)

;|02 ‘ 103 10°
Stand-up time (h)

Fig.1. Tenue de I'excavation suivant la classe de rocher de Classification de
BIENIAWSKI.
Chaque paramétre recoit une note pour aboutir par addition a une note globale
caractérisant la qualité du rocher.
Aprés addition des notes obtenues pour les cing paramétres principaux, et
ajustement pour tenir compte de l'orientation de la fracturation, on utilise le tableau
suivant pour connaitre :

e Laclasse du rocher (de trés bon a tres médiocre);
e Le temps pendant lequel une excavation est stable sans souténement.

Tableau 6. Classification par note globale du RMR.

Note globale 100 - 81 80 -61 60 — 41 40-21 <20
RMR
Classe de 1 2 3 4 5
rocher et Trés bon Bon rocher | Rocher Rocher Rocher tres
description rocher moyen médiocre médiocre
Temps de 10 ans pour | 6mois pour | Isemaine Sheures 10mn pour
tenue moyen | 5m de portée 4m de pour 3m pour 0,5m de
portée de portée 1,5m de portée
portée

La note globale obtenue permettant de connaitre la classe de rocher est couramment
appelée « Rock Mass Ratio » ou «<cRMR».

Pour

chaque classe de

rocher,

BIENIAWSKI

propose également

recommandations sur le soutenement a mettre en place (tableau 7).
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Tableau 7. Tableau de soutenements de BIENIAWSKI.

Type de souténement
Classe ; y — - PORTE
de la Boulons d'ancrages Béton projeté Cintres Metallique
roche | Espacement Complément Volte | Piédroits | Complément de Type Espacement
d'ancrage souténement
1 1.5-2.0m Généralement pas nécessaire
2 1,0-1,5m | Occasionnellement | 50mm | Néant Néant Néant Non
treillis soudé en rentable
voute
3 0.5-1.0m Treillis soudé + 30 | 100mm | 50mm | Occasionnellement | Cintre léger 1.5-2.0m
mm de béton treillis et boulons
projeté 100mm en si
vodte si nécessaire nécessaire
4 Non Treillissoudé +30 | 150mm | 100mm Treillis soudé et Cintre 0.7-1.5m
recommandé | - 50mm de béton boulons de 1.583m | moyens+ 50
projeté en voute et d’espacement mm de béton
en piédroits projeté
5 Non recommandé 200mm | 150mm Treillis soudé et | Immédiatement 0.7m
boulons et cintre | 80mm de béton
tres legers projeté puis
cintre lourd a
I’avancement

2.1.3. Classification de BARTON

2.1.3.1. Origine et principe de la méthode

N.BARTON a analysé plus de 200 cavités existantes, pour la plupart en Europe et
en Scandinavie. Il s'est en particulier intéressé¢ a la stabilit¢é de 1’excavation en
fonction de la qualité du rocher selon un indice qu’il définit lui-méme, des dimensions
de la cavité ainsi que de la destination de I’ouvrage. Cette analyse lui a permis de
classer ces ouvrages en un certain nombre de catégories (38 au total) dont il décrit le
soutenement.

Ainsi le projeteur peut désormais par cette méthode se référer a des ouvrages
existants similaires placés dans des conditions de roches similaires a celles qu'il
rencontre in-situ.

La classification aboutit donc a des recommandations en matiere de souténement
qu'il convient néanmoins, comme pour les autres classifications, d'utiliser avec la plus
grande prudence. Le plus souvent, elle aboutit a un surdimensionnement.

2.1.3.2. Calcul de I'indice de qualité Q du rocher et autres parametres

L’indice de qualit¢ Q est le paramétre central de la méthode de N.BARTON,
appelée aussi Q-system, La méthode repose sur le méme principe que le RMR de
BIENIAWSKI, c’est-a-dire qu’il s’agit de donner une note globale a la qualité d’un
massif par I’intermédiaires de paramétres (BARTON 2017).

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
differents parametres comme les RMR équivalents, le module de déformabilite (En,),
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la pression s'exercant sur le souténement au niveau du toit et des parois et la vitesse
des ondes P.

La qualité du massif rocheux est représentée par l'indice Q, calculé a partir de six
parametres. Au lieu d’étre une somme de notes, il est le produit de six parametres
combineés de la fagon suivante :

o= (57) () (&)

Jn / \Ja/ \SRF
RQD : est le (Rock Quality Designation) de DEERE;
Jn : est I'expression du nombre de familles de joints;
Jr : caractérise la rugosité des faces des joints;
Ja : définit le degré d'altération, d’érosion des joints (€paisseur du joint et nature du
matériau de remplissage);
Jw : spécifie les conditions hydrogéologiques (importance des venues d'eau et

pression);
SRF : Stress Reduction Factor (précise I'état des contraintes dans le massif).

BARTON et al donnent les commentaires suivants, qui permettent d'expliquer le
regroupement des parametres par paire :

. RQD . .
1. Le premier rapport (]L) représente la structure du massif rocheux et est une
n

mesure de la taille moyenne des blocs rocheux.
J . - .
2. Le second rapport (]—r représente la résistance au cisaillement entre les blocs. Il
a

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 troisiéme rapport (SJTWF) reprend deux parameétres 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 lacharge induite par le fluage de roches plastiques.

Ce dernier rapport, difficile a évaluer, apparait donc comme un facteur empirique
décrivant le"contraintes actives” dans le massif rocheux.
L'indice Q peut varier de 0.001 a 1000. Les Q sont regroupés en 9 classes (tableau 8).
Chaque classe correspond a une qualité de massif rocheux (tableau ci-dessous).

Les classes de Q se représentent sur une échelle logarithmique.
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Tableau 8. Classification de la qualité de la roche d’aprés BARTON.

Valeurs Quialité 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

2.1.3.3. Domaine d'application du Q-system
A. Détermination du mode de souténement

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

_ portée, diametre ou hauteur de l'excavation [m]
B ESR

De

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.

B. Détermination des efforts

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

2 .
Pvoate = (_) Q( 13
Jr

Au niveau de la paroi, des observations ont montré que la pression qui s'exerce sur
le souténement est égale au tiers de la pression qui s'exerce au niveau de la volte, en
supposant un état de contrainte « normal » :

0-1 == O-U
03 = Op
Op
—=0.5
O—‘U

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

Qp =5Q quand Q>10
Q,=25Q quand 01<Q <10
Qp,=Q quand Q< 0,1
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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 Epin, un module moyen Epqy €t un module maximum Emax.

Ces trois modules peuvent étre calculés a I'aide de l'indice Q:

o Emin = 10 |Og Q
e Eney=25.10gQ
e Enxx=40.logQ

BARTON présente aussi la formule ci-aprés qui permet de calculer (En,) a partir de
I'espacement des discontinuités (S), de la raideur normale des joints (K,) et du module
de deformabilité de la roche intacte (E;) :

E K,.S
E,  K.S+E,

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

Enmax = 100. log (5 o52)

2. ESR

Aprés avoir établi I’indice de qualité Q du rocher, les dimensions et la destination
de I’ouvrage, la figure 2 représente les catégories de souténement.

Rock classes

e ] F 1 _E | D_LC LDl a2 ]

Exceptionally Extremely Very Poor Fair Good Very Ext. Exc.
or or oor od od od
100 HAZIPEEY. e P good | good good
i I 4 ared 23m DM o s SEEE]
Gl
s i+ i | = e .
E N spac\“q t 11 L i
go 1.3m "
= : 2m 7
£| 20 P 5 &
= ‘C}:) 7) 6) 5) 4) 1) =
< i r<8/Str+8/Sir+B  B(+S) nsupported 2
5| 10 L 4.0m PN S
c = & & 2 c
- < e -
) 5 { { 2.4.567
[ =t
/ 16m o ® s
2 ac' 1 3
/ // ‘-3"‘60\\ it o
3 / m
0001 0004 0.01 004 04 04 1 4 10 40 100 400 1000
RQD _ J; Juw
Rock | e N
ock mass quality Q ’ X Ja X SRE
REINFORCEMENT CATEGORIES:
1) Unsupported 5) Fibre reinforced shotcrete and bolting, 5-9cm, Sir+B
2) Spot bolting, sb 6) Fibre reinforced shotcrete and bolting, 9-12cm, Sir-B
3) Systematic bolting, B 7) Fibre reinforced shotcrete and boiting, 12-15cm, Str<B
4) Systematic bolting, 8) Fibre reinforced shotcrete >15cm, reinforced ribs of
(and unreinforced shotcrete, shotcrete and boiting, Sir,RRS+*B
4-10cm), B(-S) 9) Cast concrete lining, CCA

Fig.2. Relation entre Q et les catégories de souténement BARTON and al (1974).
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Les souténements proposés s’appliquent avant tout au souténement permanent du
toit.

Néanmoins, N. BARTON propose d’évaluer le souténement des piédroits et les
soutenements provisoires de la méme facon en utilisant les indications ci-dessous :

e Soutenement définitif des piédroits

Le plus souvent et pour des conditions moyennes de rocher en applique le
dispositif prévu pour la volte 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 1’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.

e Souténement provisoire
N. BATRON pense que I’on obtient une estimation réaliste en remplacant:

e ESRparl5ESR;
e Q (volte) par 1,5 Q (vodte);
e Qp (piédroits) par 5.Q, (piédroits).

2.1.4. Méthode de l’indice de résistance géologique GSI (Geological Strength
Index)

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

HOEK a proposé un systeme nouveau pour classifier les massifs rocheux appelé «
Géological Strength Index, GSI » en remplacant le RMR de BIENIAWSKI pour
éliminer 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 critere de rupture de HOEK-BROWN. Par
conséquent, la valeur GSI est un parametre d’entrée le plus populaire pour le critére
de HOEK-BROWN pour estimer le module de résistance et de déformation des
massifs rocheux fracturés.

Le GSI est un nombre sans dimension, déterminé empiriquement, 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 .

La figure ci-dessous 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.
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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.

S avee

pe d agile pl

s lisses, [«

enduit on

BONNES : Surfaces couleur de
fer, rugucuses et Iégérement
lisses, fortement altérées avee enduit ou

altérées
PAUVRES :Surfaces aux contours

MOYENNES : Surfaces lisscs,
altérées ou moyennement

CONDITIONS DE SURFACE
altérées

fraiches, non-altérées, trés

TRES BONNES : Surfaces
TRES PAUVRES : Surfaces aux

rugucuscs
<

anguleux

; remplissage compact de fragments

JALITE DECROIS

w
>
<

N
~J

o

FRACTUREE - masse rocheuse non
perturbée, trés bien assemblée, ‘((

constituée de blocs cubiques formés (
par trois familles de discontinuités

orthogonales )<\/

TRES FRACTUREE - masse
rocheuse partiellement perturbée,
bien assemblée, constituée de blocs

\O
S
O]
TS N
.

/ /so

anguleux a plusieurs facettes formés
par au moins quatre familles de
discontinuités orthogonales
FRACTUREE/DESTRUCTUREE - blocs anguleux
formés par plusieurs familles de
discontinuités entrecoupées, avec
pliures et'ou failles

v

AGENCEMENT DES BLOCS ROCHEUX DECROISSANT

S
5
\ \
~~ W
5]
\

DESINTEGREE — masse rocheuse
fortement broyée, mal assemblée,
avec un mélange de blocs rocheux
anguleux et arrondis

/ /

Fig.3. Estimation du GSI a partir d'une description géologique de la masse rocheuse,
d’aprés HOEK et BROWN (1995).

3. Calcules empiriques pour I’extension du troncon 1 (PK -0+594,4 jusqu’au PK
-0+744,4)

3.1. Le GSI « Geological Strength Index » (HOEK et BROWN, 1995)

Cet indice, variable entre 0 et 100, permet de croiser le type de structure du massif
(plus grand ou moins fracturé) avec la qualité des superficies de contact, suite a
I’observation du massif in situ.

Intervalles des valeurs de GSI estimées pour les horizons Sa et Sb (figure 4).

3.1.1. Pour (Sa)

e Les conditions des surfaces : surfaces aux contours lisses, fortement altérées
avec enduit ou remplissage compact de fragment d’argile;
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e La structure du massif : massif rocheux doublé avec des blocs angulaires
délimités par I’intersection de plusieurs familles de discontinuité, les plans de
discontinuités ou de schistosité sont persistants.

Graphiquement pour (Sa) les valeurs du GSI sont comprises entre 15 et 35.

3.1.2. Pour (Sh)

e Les conditions des surfaces : surfaces lisses, altérées ou moyennement
alterées;

e La structure du massif : massif rocheux partiellement perturbé, constitué de
blocs imbriqués multi-facettes et angulaires, définis par quatre ou plus de
familles de discontinuites.

Graphiquement pour (Sb) les valeurs du GSI sont comprises entre 35 et 50.

CONDITIONS DES SURFACES

TRES SATISFAI— TRES

BONNES | BONNES |"sanTEs | FAIBLES | papLES
STRUCTURE DIMINUTION DES QUALITES DES SURFACES i
S AN S /
/ INTACTE OU MASSIVE — missif constitué de roche intacte ﬂ_/ //
ou roche massive, présentant peu de descontinuités % / / N/D N/D
" | trés espacées 7

B - : . A
%] FRACTUREE — massif rocheux constitués de blocs / // i 1/
4 cubiques imbriqués, individualisés par trois familles . A / / / / /
/ 1 de discontinuités perpendiculaires entre eux A
A'v

Y v ’ /
/ 60 //// /\?{ / /
YV

TRES FRACTUREE — massif rocheux partiellement
perturbé, constitué de blocs imbriqués multi—facettes
et anqulaires, définis par quatre ou plus de familles
" de descontinuités

FRACTUREE / PERTURBEE / COMPARTIMENTEE

gf| massif rocheux doublé, avec des blocs angulaires
délimités par l'intersection de plusieurs familles de
4 discontinuités; les plans de stratification ou de

d schistosité sont persistants

DESINTEGREE - matrice rocheuse peu imbriquée et
trés fracturée, mélangée & des cailloux angulaires
et/ou arrondis

DIMINUTION DES BLOCS DE ROCKY IMBRIQUE

AN
\"
———

77 |AMINEE / COUPEE — inexistance de fracturation di
/K// A la proximité des plans de faiblesse de schistosité

'///// ou de plans de coupe

AIS I
Schistes tras altérées (Sa) % Schistes moyennement altérées et
S U DA B U i G colcaires métamorphiques (Sb)

Fig.4. Intervalles des valeurs de GSI qui ont été estimées pour les horizons Sa et Sb
(rapport géologique réaliser par le bureau d’étude CENOR).

3.2. Classification BIENIAWSKI

3.2.1. Pour (Sa)

Schistes a séricites, avec intercalation de niveaux lenticulaires de calcaires
métamorphiques trés altérés.
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Ra (Résistance a la compression uniaxiale) : 15 — 30 [MPa];
Rs (R.Q.D) : 0 - 40%;
Rc (Espacement entre les fractures) : F5 (treés proches < 0,06 m);

Rp (Conditions des fractures) : Peu rugueuses a lisses, ouverture entre 1 et > 5

mm, parfois de pré-remplissages et avec des vestiges de circulation d’eau;
e Ro (Eau souterraine) : humide;
e Ay (Orientation des discontinuités) : 30 - 45° dans le sens favorable a

I’excavation.

Le tableau 9 représente la classification de (Sa) selon BIENIAWSKI.

Tableau 9. Classification de (Sa) selon BIENIAWSKI.

Parametres Coefficients
Résistance a la compression > 250 100- 250 50- 100 25-52 <25
uniaxiale [MPa] (15) (12) 7 4) (2-0)
RQD [%] 90 - 100 75-90 50- 75 25-50 <25
(20) a7 (13) (8 (©)
Espacement entre les fractures >2 0,6-2 0,2-0,6 0,06-0,2 <25
[m] (20) (15) (10) (8) )
Conditions des fractures Tres Peu altérés, Tres altérés, peu Remplissage Remplissage
rugueuses, peu rugueuses, argileux, argileux,
fermées, sans rugueuses, ouverture < 10 épaisseur <5 épaisseur >5
altération ouverture < 1 (20) mm, ou mm, ou
(30) mm ouverture de 1- ouverture >5
(25) 5 mm, mm, diaclases
diaclases continues
continues (0)
(10)
Eau souterraine (débit/10 m Sec (15) <10 I/min 10- 25 I/min 25-125 I/min > 125 I/min
tunnel) (10) (7) (4) (0)
Orientation des discontinuités Trés Favorable Raisonnable Défavorable Trés défavorable
favorable (-2) (-5) (-10) (-12)
©)
Classe du massif | 1 11l v \Y
Description de la qualité du Tres bonne Bonne Raisonnable Mauvaise Tres mauvaise
massif (100- 81) (80- 61) (60- 41) (40- 21) (<20)

Donc: RMR =16-25

RMR obtenu correspond a la classe (IV a V) c’est-a-dire roche médiocre a trés

médiocre.

e Pré-dimensionnement du souténement proposé par BIENIAWSKI

A. Laclasse IV

e 150 mm de béton projeté en voute;
e 100 mm de béton projeté en piédroit;
e Treillis soudé et boulons d’une longueur entre 4 & Sm avec

d’espacement;

,5a3m

e C(Cintre moyen avec 1,5 m d’espacement + 50 mm de béton projeté d’un
espacement de 0,7 a 1,5 m.

B. Laclasse V

e 200 mm de béton projeté en voute;
e 150 mm de béton projeté en piédroit;
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e Treillis soudé, les boulons d’encrage ne sont pas recommandés;
e Immédiatement 80 mm de béton projeté puis Cintre lourd a ’avancement avec
0,70 m d’espacement.

3.2.2. Pour (Sb)

Schistes a séricites,

avec

intercalation de niveaux

métamorphiques, moyennement altéres a peu altérés.

e Ra (Résistance a la compression uniaxiale) : 40 - 80 [MPa];
e Rg(R.Q.D):0-90%;
e Rc (Espacement entre les fractures) : F4-3 (proches < 0,06 m);
e Rp (Conditions des fractures) : Iégerement rugueuses a lisses, ouverture entre 0,1
et > 5 mm, parfois de pré-remplissages et avec des vestiges de circulation d’eau;

e Ro (Eau souterraine) : humide;

lenticulaires de calcaires

e Ay (Orientation des discontinuités) : 30 - 45° dans le sens favorable a

I’excavation.

Le tableau 10 représente la classification de (Sb) selon BIENIAWSKI.

Tableau .70 Classification de (Sb) selon BIENIAWSKI.

Parametres Coefficients
Résistance a la compression > 250 100- 250 50- 100 25-52 <25
uniaxiale [MPa] (15) (12) (0] 4 (2-0)
RQD [%)] 90 - 100 75-90 50- 75 25-50 <25
(20) 7 (13) ) (©)
Espacement entre les fractures >2 0,6-2 0,2-0,6 0,06- 0,2 <25
[m] (20) (15) (10) (8) ©®)
Conditions des fractures Tres Peu altérés, Tres altérés, peu Remplissage Remplissage
rugueuses, peu rugueuses, argileux, argileux,
fermées, sans rugueuses, ouverture < 10 épaisseur <5 épaisseur > 5
altération ouverture <1 (20) mm, ou mm, ou
(30) mm ouverture de 1- ouverture > 5
(25) 5 mm, mm, diaclases
diaclases continues
continues (0)
(10)
Eau souterraine (débit/10 m Sec (15) <10 I/min 10- 25 I/min 25- 125 I/min > 125 I/min
tunnel) (10) (7 (4) (0)
Orientation des discontinuités Tres Favorable Raisonnable Défavorable Tres défavorable
favorable (-2) (-5) (-10) (-12)
©)
Classe du massif | 1l 11 [\ \Y
Description de la qualité du Trés bonne Bonne Raisonnable Mauvaise Trés mauvaise
massif (100- 81) (80- 61) (60- 41) (40- 21) (<20)

Donc : RMR=33 - 52

RMR obtenu correspond a la classe (Il -IV)

médiocre

c’est-a-dire

roche moyenne a

e Pré-dimensionnement du souténement proposé par BIENIAWSKI

A. Laclasse Il

e 100 mm de béton projeté en voute;
e 50 mm de béton projeté en piédroit;
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e Treillis soudé et boulons si nécessaire de 4 m de longueur avec un espacement

de 2 m;

e Cintre léger avec un espacement de 1,5-2,0 m.

La classe IV

150 mm de béton projeté en voute;

100 mm de béton projeté en piedroit;

Treillis soudé et boulons d’une longueur entre 4 a 5Sm avec 1,5 a 3 m
d’espacement;

Cintre moyen avec 1,5 m d’espacement + 50 mm de béton projeté d’un
espacement de 0,7 a 1,5m;

3.3. Classification de PAFTES

3.3.1. Pour (Sa)

A

Conditions géologiques générales
o Etat d’altération du massif : roche trés altérée a décomposée (AM6-AM4).
Conditions hydrogéologiques

e Charge hydraulique : faible (H1);
e Perméabilité : perméabilité moyenne (K2).

Discontinuités du massif rocheux

e Orientation des discontinuités : un pendage de 60 a 90°, I’angle entre le
pendage et I’axe de creusement entre 65° a 90° (OR4b);

e RQD: 0-40% (RQD5-RQD4);

e Densité des discontinuités : trés forte (ID5);

e Nombre de familles : plus de trois familles principales et des discontinuités
diffuses (N4b);

e Espacement des discontinuités de chaque famille : discontinuités rapprochées
(ES5);

e Comportement mécanique des discontinuités : peu rugueuses a lisses.

. Caractéristiques mécaniques des roches

e Résistance de la roche : résistance faible (RC5).
Contraintes naturelles

e Profondeur de I’excavation : la résistance de la roche est insuffisante pour
assurer la stabilité (CN3).
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F. Méthode de creusement
Creusement mécanique.

Le tableau 11 montre la synthése des recommandations de I’AFTES pour I'horizon

(Sa).
Tableau 11. Synthése des recommandations de I’AFTES pour l'horizon (Sa).
- Types de soutenement
Critéres Classes Q ﬂ ‘g B m @ O @ Di} :D E Ea j
Comportement R4 [ x v v ™ ™ v v v v v v |V
mécanigue
Hydrologie HIK2 | v v [ ™ ™ ™ v v v x v |V
Environnement | Sensible v v v v v v v v v v v v |V
tas.
Dimension D>10 | v M v v v v v v v v x v v | v
m
Couverture CN3 v v v v v v v v v v |V
Discontinuités S5 x [ v ™ ™ ™ v v v v v v | v
Synthése ™ x ™ M M v v v x v |V

M: Particulierement recommandé; v': Possible & condition que d'autres critéres soient particulierement favorable (plutt favorable); : Tres mal
adapté bien qu'éventuellement possible (plutdt défavorable); &: En principe impossible.

3.3.2. Résultats

Les recommandations sont : D'utiliser le béton projeté, les boulons a ancrage
repartis et les cintres légers ou les cintres lourds avec la possibilit¢ d’utiliser les
voussoirs, les enfilages, soutenement frontal et de traiter le terrain par air comprime
ou par congélation.

3.3.3. Pour (Sb)
A. Conditions géologiques générales

e Etat d’altération du massif : roche peu altérée (AM3).
B. Conditions hydrogéologiques

e Charge hydraulique : faible (H1);
e Perméabilité : perméabilité moyenne (K2).

C. Discontinuités du massif rocheux

e Orientation des discontinuités : un pendage de 60 a 90°, I’angle entre le
pendage et I’axe de creusement entre 65° a 90° (OR4b);

RQD: 0 -90% (RQD3-RQD2);

Densité des discontinuités : forte (ID4);

Nombre de familles : trois (et plus) familles principales (N4a);

Espacement des discontinuités de chaque famille : discontinuités rapprochées
(ES4);

e Comportement mécanique des discontinuités : Iégérement rugueuses.
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D. Caractéristiques mécaniques des roches

Résistance de la roche : résistance élevée (RC3).

E. Contraintes naturelles

Profondeur de 1’excavation :

assurer la stabilité (CN3).

F. Méthode de creusement

Creusement mécanique

la résistance de la roche est insuffisante pour

Le tableau 12 représente la syntheése des recommandations de I’AFTES pour I'horizon

(Sb).

Tableau 12. Synthese des recommandations de I’AFTES pour l'horizon (Sb).

Types de souténement

Criteres Classes Q ﬂ ‘g ﬁ @ @ @ Bi} :]j E [}] E
Comportement R3a v ™ v ™M ™M ™M x x x v x x
mécanique

Hydrologie HiK2 | v v ™ ™ ™ ™M v v v x v |V

Environnement | Sensible | [x] v v v v v v v v v v v v | v
tas.

Dimension D>10 | v/ ™M v v v v v v v v x v v |V
m

Couverture CN3 v v v v v v v v v v | v

Discontinuités S4 v ™ ™ ™ ™ ™ v v [ x v x x

Synthése ™ v ™ ™ ™ x x [x] x x x

3.3.4. Résultats

Les recommandations sont : D’utiliser le béton projeté avec la possibilité d’utiliser les

cintres lourds, les cintres légers et les boulons a ancrage repartis et ponctuel.

4. Application au PK :-0+625

Pour le PK : -0+625 en question le profile longitudinal montre que le tunnel passe par

I’horizon géologique (Sa).

4.1. Classification selon BIENIAWSKI

Ra (Reésistance a la compression uniaxiale) : 15-30 [MPa];

R (R.Q.D) : 0 - 40%:

Rc (Espacement entre les fractures) : F5 (trés proches < 0,06 m);

Rp (Conditions des fractures) : Peu rugueuses a lisses, ouverture entre 1 et > 5
mm, parfois de pré-remplissages et avec des vestiges de circulation d’eau;

Ro (Eau souterraine) : humide;

Ag (Orientation des discontinuités) : 30 - 45° dans le sens favorable a

I’excavation.

—
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RMR=Ra+Rg+Rc+Rp+Rg
RMR=2+6+5+0+12-2

RMR =23

Donc on est dans la classe V

La classification de (Sa) dans le tableau suivant :

Tableau 13. Classification de (Sa) selon BIENIAWSKI.

Parametres Coefficients
Résistance a la compression > 250 100- 250 50- 100 25-52 <25
uniaxiale [MPa] (15) (12) (7) 4) (2-0)
RQD [%] 90 - 100 75-90 50- 75 25-50 <25
(20) a7 (13) (8) ®3)
Espacement entre les fractures >2 0,6-2 0,2-0,6 0,06-0,2 <25
[m] (20) (15) (10) (®) ©®)
Conditions des fractures Trés Peu altérés, Tres altérés, peu Remplissage Remplissage
rugueuses, peu rugueuses, argileux, argileux,
fermées, sans rugueuses, ouverture < 10 épaisseur < 5 épaisseur > 5
altération ouverture <1 (20) mm, ou mm, ou
(30) mm ouverture de 1- ouverture >5
(25) 5 mm, diaclases | mm, diaclases
continues continues
(10) ©)
Eau souterraine (débit/10 m Sec (15) <10 I/min 10- 25 I/min 25-125 I/min > 125 I/min
tunnel) (10) (7) (4) (0)
Orientation des discontinuités Tres Favorable Raisonnable Défavorable Tres défavorable
favorable (-2) (-5) (-10) (-12)
©)
Classe du massif | 1 11l \Y \
Description de la qualité du Trés bonne Bonne Raisonnable Mauvaise Trés mauvaise
massif (100- 81) (80- 61) (60- 41) (40- 21) (<20)

A. Laclasse V

0,75 m d’espacement.

200 mm de béton projeté en voute;
150 mm de béton projeté en piédroit;
Treillis soudé, boulons avec un espacement de 1,5 m;

Immeédiatement 80 mm de béton projeté puis Cintre lourd a I’avancement avec

4.2. Adaptation de la classification de BIENIAWSKI

II faut souligner le fait qu’a I’origine la méthode de BIENIAWSKI est destinée aux
excavations réalisées au moyen d’explosifs Sur site 1’adaptation ultérieure (2003) de
la méthode empirique développé par BIENIAWSKI par Romana Ruiz qui a cherché a
développer et a adapter le RMR aux conditions existantes dans la Péninsule Ibérique
en termes de massifs rocheux, en particulier de massifs schisteux, a été
scrupuleusement suivie, cette méthode est la plus ajustée face aux formations qui
seront traversées par le tunnel.
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Le tableau 14 représente le pré-dimensionnement du phasage constructif et du
soutenement selon ROMANA.

Tableau 14. Pré-dimensionnement du phasage constructif et du soutenement selon

ROMANA.
Souténement | RMR | Classe | Avancée Partialisation soutenement
type [m] *)
clouage Béton Cintres
Projeté
L [m] maille E [cm] fibes e.[m]
S1 47 111b 2,0-3,0 VIS 4 1,0x1,5 12-20 oui 15
1,0x1,0
37 1Va 1,0-2,0 VIS ; GP 4-45 1,0x1,25 | 16-14 oui 1,0
1,0x1,0
S2 37 IVa 1,0-2,0 VIS ; GP 4-45 1,0x1,25 16-24 oui 1,0
1,0x1,0
26 Vb 1,0 GP ; RP 45-5 1,0x1,0 20-30 oui 0,75-1
S3 26 Vb 1,0 GP ; RP 45-5 1,0x1,0 20-30 oui 0,75-1
12 Va 0,5-0,75 GP ; RP - - 30-40 oui 0,5-0,75+
enfilages

(*) Partialisation : V/S — Vo(te / Stross, GP — Galerie Pilote, RP — Radier Provisoire.

A. Laclasse IVb

Pas d’avancement de 1m;

Clouage de longueur de 4,5 a 5Sm d’une maille de 1,0 x1,0;
Béton projeté entre 0,20 et 0,30 m;

Cintre avec un espacement de de 0,5a 0,75 m;

Enfilage.

4.3. Classification AFTES

A. Conditions géologiques générales

Etat d’altération du massif : roche trés altérée a decomposée (AM5).

B. Conditions hydrogéologiques

Charge hydraulique : faible (H1);
Perméabilité : perméabilité moyenne (K2).

C. Discontinuités du massif rocheux

Orientation des discontinuités : un pendage de 60 a 90°, I’angle entre le
pendage et I’axe de creusement entre 65° a 90° (OR4b);

RQD: 40% (RQD4);

Densité des discontinuités : trés forte (ID5);

Nombre de familles : plus de trois familles principales et des discontinuités
diffuses (N4b);

Espacement des discontinuités de chaque famille : discontinuités rapprochées
(ESS5);

Comportement mécanique des discontinuités : peu rugueuses a lisses.
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D. Caractéristiques mécaniques des roches
e Résistance de la roche : 25 MPa donc résistance faible (RC5).
E. Contraintes naturelles

e Profondeur de I’excavation : la résistance de la roche est insuffisante pour
assurer la stabilité (CN3).

F. Méthode de creusement
e Creusement mécanique

4.4. Résultats

On a obtenu les mémes recommandations Susmentionnés : utilisation du béton
projeté, les boulons a ancrage repartis et les cintres légers ou les cintres lourds avec la
possibilité d’utiliser les voussoirs, les tubes perforés, souténement frontal.

5. Les différents types des souténements

Le souténement est un systéme de protection et d’assurance de la stabilité de
I’ouvrage contre tous les incidents d’instabilité survenue pendant 1’exécution des
travaux en exercant une certaine pression contre le terrain et en supportant le poids du
toit de la galerie creusé (AFTES 1976). Le rble du soutenement est permettre
I’établissement de cet état d’équilibre dans de bonnes conditions, en limitant
I’extension du volume de terrain décomprimé autour de la cavité.

Du point de vue de leur mode d'action, les souténements peuvent étre classés en
deux catégories principales :

e Les soutenements agissant par supportage;
e Les soutenements agissant par confinement.

5.1. Les souténements agissant par supportage

Comme les cintres métalliques, les voussoirs, les tubes perforés (vodte parapluie),
les boucliers.

5.1.1. Lescintres

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 I’ouvrage et
dont les membrures sont placées le long des parois ou elles sont calées, soit
directement, soit par 1’intermédiaire d’une peau de blindage. Suivant le role qu’ils
assurent, les cintres peuvent étre des éléments:

e De protection (contre la chute des blocs isolés sans chercher a s’opposer aux
déformations d’ensemble);

e De soutenement (pour ralentir la convergence des parois);

e De renforcement, s’il s’agit de consolider un ouvrage ancien.
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Du point de vue de la fagon dont ils sont constitués, il existe différents modeles de
cintres:

A. Les cintres métalliques lourds

Constitués de profilés de forte inertie cintrés ou assemblés de facon rigide sont
capables d’agir comme de Vvéritables souténements dans la mesure ou la section du
souterrain n’est pas trop importante (figure 5).

Fig.5. Cintres métalliques lourds.

B. Les cintres métalliques légers et coulissants

Sont constitués de profilés spéciaux généralement en forme de U, dont le dispositif
d’assemblage permet le coulissement contrdlé 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 1’assemblage.

C. 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-soutenements en 3 types :
1. Vodte parapluie

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
supérieur de la circonférence (figure 6). Il est congu pour atteindre une longueur de
pénétration en avant du front de la méme grandeur que sa hauteur, pour limiter les
décompressions et se protéger de surfaces de rupture potentielles intéressant toute la
section d’excavation (GUILLOUX et al 1996).
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Fig.6. Méthode vodte parapluie en 3D.

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 inférieur a 3 m.

La voQte parapluie peut se rencontrer sous trois formes particuliéres:
e L'enfilage en calotte

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

e Les voQte-parapluie emboitées

C'est une extension du procédé précédent, I'objectif, plus large, est de créer une
véritable structure de souténement, constituée de tubes métalliques (ou plus
généralement de pieux) disposés en couronne subhorizontale suivant les contours de
la section qui sera excaveée et prenant appui sur des cintres posés au fur et a mesure de
I'avancement.

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
(figure 7).

voutes-parapluie
emboitees |

| renforcement

cintres métalliques  Par micropieux

Fig.7. Vodtes parapluies successives et emboitées.
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e Structures plus rigides (arc cellulaire)

Il s'agit de structures beaucoup plus rigides pouvant atteindre plusieurs dizaines
de métres de longueur, constituées de tubes metalliques de forte
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 (figure 8).

]

0

age de I3 ellulaire
| 4 | excavation du tunnel

OPERATIONAL STAGES

|5 | coulage de la contre-voit

Fig.8. Arc cellulaire (LUNARDI).

e Avantage du pré-soutenement par vodte parapluie

= Assurer la stabilité durant I’excavation.

= Limiter les déformations.

= Les tubes métalliques peuvent étre installés facilement en utilisant un

jumbo.

2. Pré-vo(Qte

Il s'agit d'une structure de pré-souténement congue pour travailler sans difficulté en
vo(te transversalement a la progression du tunnel. La pré-volte peut étre réalisée par

différents procédes, généralement (figure 9) :

e La mise en place de béton a [lintérieur d'une saignée réalisée par

prédécoupage mécanique;

e La création d'une coque a l'aide de colonnes de jet-grouting juxtaposées, par
la méme méthode que celle mise en ceuvre pour les vottes-parapluie.

Lorsque le terrain s'y préte, l'utilisation du jet-grouting permet d'obtenir des pre-
vodtes de plus grande longueur sous réserve d'une tres bonne qualité d'exécution si
I'on veut que les colonnes soient réellement jointives et aptes a transmettre des efforts

transversalement.
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prévoute boulonnage du
front de taille

o detalle

préradier
contre-voute \

- prévoute excavation
- boulonnage du front de taille
- excavation

WM =

Fig.9. Méthode pré-découpage et pré-volte.
3. Anneau renforcé

Il s'agit de créer un anneau épais de terrain renforcé autour du tunnel et en avant de
celui-ci, généralement par un boulonnage assez dense associé a des injections les
boulons, de 5 a 10 metres de longueur environ, sont disposés en couronne inclinée
vers l'avant du front. Ils peuvent étre de méme type que les boulons de renforcement
du front de taille (figure 10).

Boulons injectés
J Boulons en fibre de verre

1
revétement;
definitif 1

Fig.10. Anneau renforcé.
5.2. Les souténements agissant par confinement
Comme le béton projeté et les boulons.
5.2.1. Béton projeté

Le béton projeté est constitué par un mélange de ciment, d'eau et de granulats
(diamétre maximum 25 mm). Un additif accelérateur de prise (environ 5%) peut étre
ajouté lorsqu'une résistance élevée initiale pour la prise est requise. La gunite présente
la méme composition que le béton projete, mais le diametre maximal des agrégats est
de 50 mm.

Les propriétés du béton projeté sont :

e Pénetre en force dans les fissures ;
e Protege la roche de I'altération par I’air et I'hnumidité ;
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e Assure une bonne adhérence a la roche et une bonne résistance au
cisaillement;

e Mise en ceuvre rapide ;

e Assure une économie de main d’ceuvre et de matériaux ;

e La liaison roche - béton diminue la détente, la décompression, la flexion et les
contraintes de traction.

5.2.2. 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 centimétres). 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 1’ancrage
et sa pérennité n’est pas assurée, du fait de la possibilité de corrosion s’il n’est pas
injecté. 1l 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 des
blocs instables.

5.2.3. Boulons a ancrage réparti

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

5.2.4. Boulonnage par barre nervurée foncée dans le terrain

Dans certain cas particuliers, le boulonnage a ancrage ponctuel et réparti ne peut
étre réalisé en raison de I’impossibilité de forer un trou stable. Un boulonnage utile
peut cependant étre mis en ceuvre (notamment dans les terrains a fort frottement
interne) en foncant des barres scellées. Comme tout boulon non enrobé, la pérennite
de barres foncées dans le terrain peut étre limitée.

5.3. La combinaison béton projeté-boulons

En couplant ’usage du béton projeté avec un boulonnage radial on s’est apergu
que dans la majorité des terrains rencontrés en tunnel, on obtenait des résultats
intéressants. Pour 1’ancien mineur, habitu¢ a poser des souténements tres résistants et
donc rassurants.

5.4. Soutenement au front de taille

La maitrise des convergences peut suffire a assurer la stabilité du front de taille et
la sécurité des ouvriers mineurs y travaillant. Une simple couche de béton projeté
suffit habituellement a maintenir les blocs qui pourraient se décrocher
accidentellement du front.

Dans les mauvais terrains cependant, une extrusion trop importante peut entrainer
un effondrement localisé ou, plus grave, un fontis. 1l convient dans ce cas de prévoir,
selon I’état du terrain :
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e Un souténement du front de taille (le plus souvent assuré par un boulonnage
longitudinal.

Ces boulons sont en fibre de verre car ils résistent tres bien en traction et peu en
cisaillement (excavation possible) ;

e Un pré-souténement consistant a limiter le déconfinement en avant du front
de taille. La vodte parapluie fait partie de cette catégorie. Elle est constituée
d’une série de tubes métalliques (@ 30 a 90 mm) placés en auréole tout autour
du front de taille et reposants sur les derniers cintres. On excave ainsi sous
une voute protectrice assurant un report des charges sur les cintres que I’on
place a mesure de I’avancement de [’excavation. On peut également
rencontrer la technique de la pré-vodte, ou une coque de béton est projetée
dans une saignée en avant du front sur tout le profil du tunnel (découpage puis
bétonnage).

6. Casdu trongon 1 (PK -0+594,4 jusqu’au PK -0+744,4)

Pour le pré-dimensionnement des souténements, le bureau d’é¢tude CENORGEO
a recouru a la classification RMR, originalement développée par BIENIAWSKI en
1973 et modifiée pour la derniere fois en 1989, puis adaptée par ROMANA RUIZ
(2003), la quelle constitue un outil de référence au projet d’ouvrages, spécialement de
tunnels réalisés en massifs schisteux, tout comme en termes d’équipements récents de
construction. 1l a était considérer donc que la classification de ROMANA RUIZ sera
plus appropriée a ce cas.

Le dimensionnement final des soutéenements a adopter a été effectué en ayant
recours a la méthodologie des éléments finis qui a permis de reproduire les phasages
exécutifs prévus a mettre en place dans I’ouvrage, et a effectuer le dimensionnement
du béton projeté, des cintres et des boulons.

Le tableau 15 montre la classification des classes rocheuses selon BIENIAWSKI et
ROMANA RUIZ.

Tableau 15. Classification des classes rocheuses selon BIENIAWSKI et ROMANA

RUIZ.
Classe rocheuse | RMR | BIENIAWSKI (1989) ROMANA RUIZ (2003)
Classe Nom Classe Nom
max. 47 "I Raisonnable I1b Raisonnable a Faible
Sb min. 26 v Faible Vb Faible a Trés Faible
max. 26 v Faible Ivb Faible a Tres Faible
Sa min. 12 \/ Tres Faible Va Tres Faible
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Le tableau 16 représente le pré-dimensionnement du phasage constructif et du
soutenement selon ROMANA RUIZ.

Tableau 16. Pré-dimensionnement du phasage constructif et du souténement selon

ROMANA RUIZ.
Souténement RMR Classe Avancée Partialisation Méthde de Souténement
type (m) ™ Creusment Clouages Béton Projeté Cintres
(**) L (m) Maille e(cm) | Fibres | Eloign. (m)
S1 47 111b 2-3 VIS E/H 4 1,0x1,5/ 12- 20 oui 15
1,0x1,0
37 IVa 1-2 VIS; GP H 4-45 1,0x1,25/ 16- 24 1,0
1,0x1,0
S2 37 IVa 1-2 V/S; GP H 4-45 1,0x1,25/ 16- 24 oui 1,0
1,0x1,0
26 Vb 1 GP;RP F 45-5 1,0x1,0 20- 30 0,75-1
S3 26 Vb 1 GP;RP F 45-5 1,0x1,0 20- 30 oui 0,75-1
12 Va 0,5- 0,75 GP;RP F - - 30- 40 0,5-0,75+
enfilages

(*) Partialisation : V/S — Vo(te / Stross ; GP — Galerie Pilote; RP — Radier Provisoire; (**) Méthode de Creusement ; E — Explosifs; H —

Haveuse; F — Machine d’excavation du type fraise.

6.1. Souténement type S1

Il s’agit du souténement a appliquer dans les zones dans lesquelles le tunnel se
trouve en présence des zones de la classe rocheuse de caractéristiques de résistance et
de déformabilité supérieures, ayant pour finalité de garantir une protection efficace
contre le détachement de blocs rocheux.

boulons Swellex de 4 m de long, disposés dans un maillage de 1,5 m x 1,5 m, en
quinconce, associés a 12 cm de béton projeté comprenant un treillis électrosoudé
(#1,96 cm?/m), et ¢galement recommandé 1’application subséquente d’une couche de
3 cm de béton projeté qui servira a régulariser la surface avant I’installation du
systtme de drainage et d’imperméabilisation et le bétonnage par suite du revétement
définitif, conférant une couche totale de béton projeté de 15 cm .

Pour le radier, le souténement se compose d’une couche de béton projeté de 15 cm
d’épaisseur comprenant un treillis électrosoudé (#1,96 cm?/m).

6.2. Souténement type S2

Il s’agit d’un souténement a appliquer dans les zones dans lesquels le tunnel se
trouve en présence d’un massif rocheux de caractéristiques de résistance et de
déformabilité moyennes, Le souténement a mettre en place autour de la vodte se
compose de cintres métalliques HEB120 distants de 1,20 m, associés a 19 cm de
béton projeté, comprenant un treillis électrosoudé (#1,96 cm?/m).

Avec I’application d’une couche de 3 cm de béton projeté qui servira a régulariser
la surface avant I’installation du systéme de drainage et d’imperméabilisation, et le
bétonnage postérieur du revétement définitif, conférant une épaisseur totale de béton
projeté de 22 cm .

Pour le radier, le souténement se compose seulement d’une couche de béton
projeté de 15 cm d’épaisseur comprenant un treillis électrosoudé (#1,96 cmzlm).

6.3. Souténement type S3

I s’agit du souténement « le plus lourd », installé dans les zones ou le tunnel se
trouve en présence d’un massif de pires caractéristiques de résistance et de
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déformabilité, donc il a été jugé nécessaire de prévoir un souténement capable de
controler les déformations du massif.

Le soutenement a appliquer consiste en des cintres HEB160, éloignés de 1,0 m,
associés & 25 cm de béton projeté comprenant un treillis électrosoudé (#1,96 cm?/m).

L’application subséquente d’une couche de 3 cm de béton projeté servira a
régulariser la surface avant [’installation du systtme de drainage et
d’imperméabilisation et le bétonnage postérieur du revétement définitif, conférant une
épaisseur totale de béton projeté de 28 cm et

Le souténement a appliquer sur le radier se compose d’une couche de béton projeté
de 20 cm d’épaisseur comprenant deux treillis électrosoudés (#1,96 cmzlm).

7. Revétement définitif

Le revétement d'un tunnel, d'un ouvrage souterrain longitudinal ou celui des
ouvrages transversaux associés a un ouvrage principal est une structure placée au
contact direct de I'excavation ou du soutenement quand il y en a un, ou bien de
I’étanchéité le cas échéant.

Le revétement délimite la section utile intérieure offrant les fonctionnalités
demandées par I’exploitation de 1’ouvrage. Il matérialise le caractére définitif et
durable de I’ouvrage vis-a-vis des exigences a respecter pour que 1’ouvrage soit stable
et apte a ’'usage auquel il est destiné.

Il reste généralement visible depuis I’intérieur du tunnel, dont il masque
I’étanchéité et les éventuels souténements, provisoires ou définitifs. Le revétement
peut aussi recevoir un habillage pour satisfaire a certaines exigences liées a I’aspect
ou a I’environnement.

Il existe plusieurs type de revétement les plus communs sont :
7.1. Revétement en béton coffré sans radier

Dans tous les tunnels creusés de facon traditionnelle, un deuxieme chantier suit
celui de I’excavation et de la pose du souténement : c’est le coffrage du revétement. Il
s’agit d’un coffrage "grimpant" a I’horizontale, sur roues et pliable pour le faire
avancer, qui est élaboré spécialement pour le tunnel en construction.

On réalise le bétonnage par plots successifs, chaque "levée™" de bétonnage pouvant
atteindre une dizaine de meétres. Cette longueur est pilotée par des choix économiques
et par la fissuration due au retrait. L’épaisseur d’un revétement de tunnel est de 1’ordre
d’une trentaine de centimetres minimum. Il est largement surdimensionné au vu des
faibles sollicitations qu’il devra subir a terme. La tenue au feu est également un critére
trées important pour sa conception.

7.2. Revétement en béton coffré avec radier contre-vo(té

Le revétement précédent est celui que 1’on rencontrera dans la majeure partie des
cas : la partie inféricure n’est pas coffrée et la structure de chaussée est realisee a
méme le terrain. Les sollicitations du revétement sont alors relativement faibles.

7.3. Revétement en béton projeté

e Utilisé que dans les cas ou ne se pose aucun probleme lié a la stabilité de
I'ouvrage, a son étanchéité et a son confort d'utilisation ;
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e Il n'est pas économiquement envisageable pour les ouvrages dont le
dimensionnement impose des épaisseurs de béton supérieures a 15 ou 20 cm ;

e |l ne présente pas d'excellentes qualités esthétiques (des procédés de lissage
du béton projeté sont toutefois apparus ces derniéres années).

7.4. Revétement en voussoirs préfabriqueés

IIs assurent & la fois une fonction de soutenement et de revétement dans les
ouvrages réalisés au tunnelier. 1l s'agit en général de voussoirs préfabriqués en béton
armé de 30 a 40 cm d'épaisseur, boulonnés entre eux, avec joints d'étancheité entre
voussoirs d'un méme anneau et anneaux successifs .

Dans la solution des voussoirs universels, ces voussoirs sont légerement 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 |l est possible de placer un second anneau de revétement a l'intérieur du
premier.

e L 'utilisation de voussoirs métalliques est également possible.

8. Etanchéité

Le terme étancheité a deux significations: I'une correspond a la qualité de ce qui
est etanche; 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 1'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’eau .

On peut rendre un ouvrage étanche en mettant en ceuvre au contact ou a l'intérieur
de sa structure un ensemble de produits d'étanchéité, 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
tres differentes, mais avec le méme but, celui-la de maintenir I'eau d'hors de I'ouvrage.

e Etanchéité

= [’étanchéité peut étre partielle, du type « parapluie» par exemple pour
une volte 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).

= [’étanchéité peut étre totale, c’est a dire envelopper complétement
I’ouvrage, et dans ce cas elle est sous pression hydrostatique.

e Drainage

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

8.1. 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 problemes de nappes (nappes phréatiques ou
nappes suspendues dans des horizons perméables, réalimentées ou non).

Dans les roches, les venues d’cau 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.

8.2. Choix du systéme d’étanchéité
Le choix du systeme d’étanchéité dépend des critéres suivants :

e Nature et épaisseur de la couche de couverture de I’ouvrage ;

e Nature et caractéristigues mécaniques du support recevant le systeme
d’étanchéité ;

e Application du systeme d’étanchéité en continu ou par phasage;

e Possibilités de raccordement du systéme d’étanchéité avec ouvrages de surface
ou avec d’autres systemes d’étanchéité existants ;

e Accessibilité a ’ouvrage a étancher.

8.3. Type de produit d’étanchéité

L'étanchéité des ouvrages souterrains peut étre réalise avec l'utilisation de plusieurs
matériaux de différents types (figure 11 et figure 12).
Chacun de ces types a des applications différentes, situations et fonctions
déterminées, modes d'emploi spéciaux, on a:
e Géomembranes synthétiques ;
o Géotextiles ;
e Géocomposites ;
e Géomembranes bitumineux.

Fig.11. Etanchéité d'un tunnel.
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1. Roche
2. Béton projeté

3. Géotextile-Geoland
4, Fixation
5. Membrane d'étanchéité Vinitex

6. Béton

Fig.12. Mise en place du systéme d'étanchéité.
9. Conclusion

On peut constater que les recommandations des deux méthodes sont assez
proches, AFTES ne propose pas de dimensionnement de soutenement directement,
mais par contre elle propose des recommandations et décrit les types de soutenements
les plus appropriés en fonction de la nature du sol et des contraintes, les
recommandations obtenus par cette méthode sont I’utilisation de :

e Les cintres légers;

e [’ancrage reparti;

e Le béton projeté;

e Enfilage;

e Renforcement du front.

En revanche BIENIAWSKI et I’adaptation de ROMANA RUIZ nous propose un
dimensionnement du souténement principalement 1’épaisseur du béton projeté avec un
complément de souténement, treillis soudé, fibres métalliques et 1’espacement entre
les cintres et la maille des boulons, une combinaison entre les deux méthodes sera
bénéfique pour déterminer les types de soutenement recommandés et leur
dimensionnement et éviter les types non recommandés, par la suite il sera attribué a
chaque classe rocheuse un type de souténement dont la nature et le dimensionnement
seront au besoin verifiés par le calcul.
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CONCLUSION GENERALE ET RECOMMANDATIONS

Dans ce présent travail nous avons apporté notre contribution dans la résolution des
problemes d'interaction du massif rocheux-soutenement en appliquant le logiciel
PLAXIS 2P 3P nar les conditions géologiques, hydrogéologiques et géotechniques de
I’extension ‘A’ de la ligne 1 du Métro d'Alger la comparaison des résultats obtenus
par les différentes méthodes utilisées a montrer que les méthodes numériques sont
plus précises que celles analytiques et empiriques.

Pour le calcul, on commence par les approches empiriques qui suggerent un
soutenement provisoire pour chaque section étudiée. On suit le calcul par les
méthodes analytiques; qui donnent les différentes pressions verticales appliquées sur
le soutenement, ce dernier doit étre approuvé par la méthode convergence-
confinement.

On entame le calcul numérique en utilisant le logiciel PLAXIS 2°3P  cette étape

nous a donné la valeur de convergence des parois du tunnel ainsi que le tassement en
surface, en modélisant les différentes phases d’excavation avec souténements
immediat utilisation de la NATM (New Austrian Tunnelling Method).

Notre recherche consiste en 1’établissement d’un dimensionnement pour le
systtme de souténement provisoire d’un tunnel dans une zone urbaine (métro
d’Alger) en analysant les différentes informations de nature géologique et
géotechnique issus de la compagne de reconnaissance, de facon a ce qu’il assure la
stabilité en souterraine d’autan qu’a la surface, pour cela nous avons fait appelle a une
variété des méthodes :

e Méthodes empiriques : ces méthodes nous ont permis a travers les données
géologiques et géotechniques de trier les types de soutenements
techniquement applicables en fonction des caractéristiques du massif rocheux
et d’affecter chaque classe rocheuse a un type de souténement et a un phasage
exécutif par la classification de BIENIAWSKI et de ROMANA RUIZ qui est
la plus adaptée pour des massifs de nature similaire, de méme pour la méthode
et la technique d’excavation par la classification de FRANKLIN.

e Meéthodes calcul des charges : afin de déterminer les charges agissantes en
profondeur sur le soutenement futur et I’état de contrainte autour du tunnel,
tout en faisant attention a la compatibilité de chaque méthode avec la situation
de notre ouvrage. Pour I’estimation des charges horizontales, la méthode de la
théorie des SOVIETIQUES et la méthode de COULOMB - RANKIN
aboutissent a des résultats trés proches.

e Méthode convergence —confinement : cette méthode nous permet d’approuver
et fixer 'ordre des grandeurs c’est-a-dire le pré-dimensionnement du
soutenement préecédemment jugé par les méthodes empiriques et de rétrécir la
fourchette de choix. D'apres les résultats obtenus on peut dire que la méthode
convergence-confinement approuve la combinaison de soutenement provisoire
proposée par les méthodes empiriques (cintre avec un espacement de 0,75 a
Im + béton projeté d’une épaisseur entre 0,2 et 0,3m) pour un souténement
composé de cintre HEB160 avec un espacement de 1m et de béton projeté
C25/30 d’une épaisseur de 0.22 m.
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La méthode des éléments finis & travers le logiciel PLAXIS 2P : dans le but
de valider le dimensionnement final du soutenement et le phasage exécutif,
tout en analysant 1’ordre des déformations soit autour du tunnel (convergence
de la volte, des piédroits et le soulevement du radier) soit en surface (le
tassement). Le soutenement jugé par la méthode de classification empirique
(cintre avec un espacement de 0,75 a 1m + béton projeté d’une €épaisseur entre
0,2 et 0,3m) ajusté pour le souténement du type S3 (cintre HEB 160 avec un
espacement de 1m + béton projeté d’une épaisseur de 0,28m).
Calcul de tassement : pour déterminer I’influence des travaux sur les structures
a la surface. Il est donc logique que nous soumettions quelques
recommandations pour renforcer les terrains en place et prévenir toute
aggravation de la situation. En voici quelque unes :

= Renforcement du terrain avec des colonnes de jet-grouting;

= Injections de coulis de ciment dans le sol entre la vodte du tunnel et les

semelles de fondation du batiment;

= Construction d’une dalle de radier générale sous le batiment.
Les méthodes de 1’analyse de stabilité¢ du front de taille : nous avons fait appel
aux méthodes d’équilibre limite pour analyser la stabilit¢ du front de taille
dans les zones de caractéristiques plus mediocres afin de déterminer la
nécessité de I’application d’un pré-souténement ou non ainsi que la méthode
d’excavation (plein section ou demi section). D’aprés les résultats le
creusement a pleine section est fortement déconseillé a la traversé de
I’horizon (Sa) de faibles caractéristiques et 1’application d’un renforcement du
front de taille est recommandé (voute parapluie, boulons fibres de verres).

Les méthodes que nous avons employés ont approuvées 1’efficacité du souténement
appliqué au niveau du tunnel avec une recommandation de I’utilisation d’un pré-
soutenement a la traversé de 1’horizon Sa (schistes tres altérés).

Les résultats ont également montrés la nette supériorit¢ de la modélisation
numérique devant les méthodes de calculs classiques. Le modéle peut étre utilisé
ultérieurement lors de la reprise des travaux pour trouver la convergence du tunnel,
les déformations et les tassements en surface et proposer par la suite des solutions
avant I’arrivée du front de taille.
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Profile longitudinal du tunnel.



ANNEXE B
1. Phasage exécutif du tunnel
Le creusement se fait par trois type d’excavation sur le long du tunnel :

A. Phasage exécutif type |

e Excavation de la demi-section supérieure par avancées de développement
maximum de 1.5m.

e Application du soutenement sur le contour de la demi-section supérieure, en
accord avec le séquengage d’application défini.

e Excavation du stross par des avancées de développement maximum de
6,80m.

e Application du souténement sur le radier de la section.

e Installation du systéme d’étanchéité et de drainage et bétonnage du
revétement définitif.

PTG, T — o= g nEan

COUPE TRAMSVERSALE TYPE DU PHASAGE COUPE TRANSVERSALE TYPE DU
DE LA DEMI-SECTION SUPERIELIRE PHASAGE DU STROSS

B. Phasage exécutif type 11

e Exécution des clouages d’acier, si nécessaire.

e Excavation de la demi-section supérieure par des avancées de développement
maximum de 1.20m; la limite inférieur de 1’excavation devra coincider avec le
PBV ou le radier provisoire.

e Application du souténement sur le contour de la demi-section supérieur. En
accord avec le séquencage d’application défini.

e R¢pétition des phases 2 et 3 jusqu’a parfaire une extension maximum sans
radier provisoire de 4,80 (éventuel-uniquement valable pour les zones ou le
radier provisoire sera réalise).

e Application du souténement sur le radier provisoire de la section dans une
extension de 4,80m au maximum.

e Exécution du terrassement de circulation dans la partie mentionnée en point
précédent.

e Excavation du stross par des avancées de développement maximum de 4.60m
ou, dans les zones avec radier provisoire, de 3.40m.



e Application du souténement sur le radier de la section.

o Installation du systéme d’étanchéité et de drainage et bétonnage du revétement
définitif.

COUPE TRAMSVERSALE TYPE DU PHASAGE COUPE TRAMSVERSALE TYPE DU
DE LA DEMI-SECTION SUPERIEURE PHASAGE DU STROSS

C. Phasage exécutif type 111

e Exécution systématique des enfilages tubulaires et, si nécessaire, des boulons
de fibre de verre.

e Excavation de la demi-section supérieure par des avancées de développement
maximum de 1.0m.

e Application du souténement sur le contour de la demi-section supérieur, en
accord avec le séquencage d’application défini.

e Répétition des phases 2 et 3 jusqu’a parfaire une extension maximum Sans
radier provisoire de 4.0m.

e Application du souténement sur le radier provisoire de la section dans une
extension de 3.40m.

e Exécution du terrassement de circulation dans la partie mentionnée en point
précédent.

e Excavation du stross par des avancées de développement maximum de 2.40m.

e Application du souténement sur le radier de la section.

e Installation du systéme d’étanchéité et de drainage et bétonnage du revétement
définitif.

COUPE TRANSVERSALE TvPE DL PHASAGE COUPE TRANSVERSALE TYFE DU
DE LA DEMI-SECTION SUFPERIEURE PHAZAGE DU STROSS



2. Types de souténement du tunnel
IIs ont définis trois types de souténement pour le tunnel :
A. Type de souténement S1

Composé de béton projeté (e = 0.15m) avec un treillis électro-soudé plus des boulons
type Swellex de 4 m de longueur.

B. Type de souténement S2

Volte et pied droit : béton projeté (e = 0.19 m) avec treillis électro-soudé plus
clouages subhorizontaux d’acier ¢ 25 de 4 m de longueur et 0.25m d’¢loignement
plus cintres metalliques HEB120 éloignés de 1.20m.

Radier : béton projet (e = 0.15 m) avec treillis électro-soudé.
C. Type de souténement S3

Volte et pied droit : béton projeté (e = 0.25m) avec un treillis électro-soudé plus
cintres meétalligues HEB160 éloignés de 1.00m, plus enfilages subhorizontaux de
tubes métalliques de 12 m de longueur sur la vodte.

Radier : béton projeté (e = 0.20m) avec deux treillis électro-soudés.

Front de taille : boulons de fibre de verre de 12m de longueur.



ANNEXE C
Glossaire des principaux termes utilisés
Abattage

Opération de désagrégation du terrain a excaver provoquant sa chute au pied de la
paroi attaquée ou les déblais sont repris par les engins de marinage. Ce terme est
également employé, notamment au pluriel, pour désigner certaines phases d'exécution
en section divisée (abattages latéraux).

Ancrage

Procédé par lequel la progression d’une unité en cours de glissement est freinée et
stoppée par obstacle sous-jacent.

Anneau
Tranche élémentaire du revétement d'un tunnel creusé au moyen d'un tunnelier.
Avancement

Longueur de tunnel sur laquelle une opération est effectuée pendant un temps donné
(heure, jour, mois, poste). L'opération peut étre une opération élémentaire
(excavation, petite galerie, bétonnage, demi-section supérieure) ou l'ensemble d'un
cycle d'opérations concourant a I'exécution de tout ou partie d'un trongon d'ouvrage.

Béton projeté

Est un béton constitue d’eau, de ciment, de gravier et d’adjuvant, il est projeté a une
grande vitesse sur une surface au moyen d’air comprimé afin d’obtenir une
compaction adéquate.

Bouclier

Systéeme de protection constitué d'une structure métallique compléete ou partielle a
I'abri de laquelle s'effectuent les opérations de terrassement. Le souténement ou le
revétement peuvent également étre mis en ceuvre a l'abri du bouclier.

Bouclier a air comprimé

Bouclier travaillant sous enceinte d'air comprimé. La pression d'air comprimé peut
étre limitée, soit au seul front de taille soit a I'ensemble du chantier d'avancement.

Bouclier a boue

Bouclier utilisant une boue qui, placée dans la partie avant du bouclier, assure a la fois
la stabilité provisoire des parois et le transport des déblais.

Bouclier a front pressurisé
Bouclier a front fermé dont la chambre d'abattage est mis en pression contrdlée.

Bouclier a pression de terre



Bouclier a front pressurisé dont la pression sur le front de taille est exercé par le
terrain excave.

Boulon

Tige métallique destinée a renforcer la roche. Mise en place dans un forage, elle est
ancree dans la roche a une extrémité ou sur toute sa longueur et serrée sur la surface
rocheuse au moyen d'une plaque et d'un écrou a l'autre extrémité qui est filetée. Pour
renforcer le front de taille des tunnels on utilise des boulons en fibre de verre de
grande longueur, faciles a détruire lors de I'abattage.

Calotte
Partie supérieure et centrale de la vo(te.
Chambre d'abattage

Espace du bouclier, en contact avec le front ou est réalisé I'abattage du matériau. Dans
le cas du bouclier fermé, cet espace est clos a l'arriere par une cloison dite "cloison
étanche", cet espace peut alors étre pressurisé.

Cintre

Support en forme d'arc réalisé au profil du tunnel et mis en place contre la paroi pour
soutenir le terrain, soit directement avec des calages, soit par l'intermédiaire d'un
blindage. Il est généralement en acier.

Cintre lourd

Cintre réalisé a partir d'un profilé métallique (généralement de type IPN, HEA,
HEB).

Cintre réticulé

Cintre constitué de barres d'acier a haute limite élastique (généralement armatures
pour béton armé) liaisonnées par des aciers secondaires constituant une "réticulation™.

Clé de volte
Section de la vodte située dans son plan de symeétrie.
Contrainte de confinement

Contrainte qui apparait a l'interface entre le terrain encaissant et le souténement (ou le
revétement) et qui résulte de leur interaction.

Confinement

Désigne le phénoméne générateur des contraintes de confinement et éventuellement
les moyens mis en ceuvre pour le provoquer.

Pression de Confinement

Pression appliquée au front de taille dans les boucliers a front pressurise.



Convergence

Variation de longueur de toute corde d'une section droite d'une cavité souterraine,
mesurée apres excavation. S'utilise aussi pour désigner le deplacement radial d'un
point de la paroi. Désigne également le phénoméne qui provoque ces variations de
longueur.

Couverture

Distance verticale mesurée entre la cote de la surface du terrain naturel et la cote de la
clé de volte. La couverture latérale est la plus petite distance entre la surface du
versant et la paroi de I'excavation.

Creusement

Ensemble des opérations d'abattage et de marinage. Au sens large, peut désigner
I'ensemble des opérations de réalisation d'un tunnel.

Décompression

Phénomeénes qui accompagnent la modification des contraintes naturelles dans le
terrain au voisinage de I'excavation. Dans les roches, la décompression peut se
traduire par l'ouverture ou la création de fissures dans certaines zones et par le
dépassement de la limite de rupture en compression dans d'autres zones.

Déconfinement
Phénomene de diminution de contrainte a la paroi d'une cavite.
Demi-section

Le creusement en demi-section désigne le creusement d'un tunnel en deux phases
décalées dans le temps et dans I'espace. On réalise d'abord le creusement de la demi-
section supérieure puis celui de la demi-section inférieure (ou stross).

Déplacements

Modification de la position d’un point dans I’espace. C’est un vecteur qui possede une
amplitude et une direction.

Enfilage

Souténement réalisé avant abattage par enfoncement dans le terrain de barres ou
profilés métalliques en pourtour de la future excavation.

Excavation

Ensemble des deux opérations d'abattage et de marinage. Peut désigner le résultat
c'est-a-dire le volume vide laissé par celles-ci.

Forage

Opération consistant a réaliser un trou a l'aide d'un outil animé d'un mouvement de
rotation et/ou de percussion (pour mise en place de mines ou de boulons).

Machine a attaque ponctuelle



Machine n'attaquant qu'une partie du front de taille et dont la conception initiale n'est
pas liée & une forme de section déterminée a priori.

Machine pleine face

Machine excavant en une seule fois la totalité du front de taille et assurant le
ramassage des déblais. On emploie aussi le terme : machine foreuse pleine section.

Marinage

Opération comprenant le chargement et I'évacuation a I'extérieur du tunnel des déblais
provenant de I'abattage, ou "marin™.

Piédroits

Parties verticales de la section transversale du tunnel, comprises entre la vodte et le
sol de fondation de I'ouvrage. Par extension, parties latérales de la section transversale
d'un tunnel.

Plan de tir

Plan donnant la position, la profondeur, le diametre et la direction des trous de mine
dans le front de taille d'un tunnel ou d'un puits. Le plan de tir indique les charges
mises en place dans chaque trou, le bourrage et I'amorcage utilisés.

Pleine section
Creusement en une seule phase de la totalité de la section d'un tunnel.
Pre volte

Vodte réalisée par mise en place de béton dans une saignée pratiquée dans le terrain
en avant du front de taille selon le contour de la section a excaver.

Radier

Partie inférieure du tunnel située entre les deux piédroits. Le radier peut étre laissé
brut ou étre constitué par une dalle ou un arc en béton.

Radier contre-volté

Radier bétonné en forme de vodte inversee, le point le plus bas du radier étant situé
dans le plan de symétrie de I'ouvrage.

Revétement

Ensemble des dispositifs a ajouter au souténement pour assurer la stabilité définitive
de l'ouvrage souterrain. Le revétement constitue la structure résistante placée le plus a
I'intrados du tunnel.

Section divisée

Méthode de creusement consistant en I'ouverture d'une (ou plusieurs) galerie (s) de
petite section dont une partie du souténement participe au souténement de I'excavation
totale a réaliser.



Séquentiel (creusement)

Désigne une méthode d'exécution ou les opérations de creusement et de souténement
sont bien distinctes, par opposition au creusement au tunnelier ou la méme machine
réalise les deux opérations en continu.

Soutéenement

Ensemble des dispositifs assurant la stabilité provisoire (jusqu'a la mise en place d'un
revétement définitif) de I'excavation et la sécurité du chantier : boulons, cintres,
blindage, béton projeté. Opération consistant a mettre en ceuvre ces dispositifs.

Stross

Terrain a excaver situé dans la partie inférieure du profil comprise, en hauteur, entre
la demi-section supérieure et le radier et, en largeur, entre les piédroits.

Tassement
Déplacement verticale d’un point d’un terrain, Le déplacement est orienté vers le bas.
Terrain encaissant

Terrain dans lequel est réalisé un ouvrage. Le terrain encaissant peut étre surmonté
par des couches de terrain de nature différente.

Tir
Opération consistant a mettre a feu I'explosif.
Tir séquentiel

Systéeme d'amorcage programmeé des différentes lignes d'un plan de tir. Travers banc
(creusement en) Cas ou l'axe du tunnel se rapproche de la direction normale aux
couches de terrain ou principaux plans de discontinuités.

Tunnelier

Machine destinée a réaliser des tunnels assurant des fonctions étendues pouvant aller
de I'excavation a la pose du revétement final.

Treillis soudé

Une armature en acier, assemblé par soudure en maille carré ou rectangulaire destiné
au renforcement du béton projeté.

Vodte-parapluie

Vodte constituée de tubes métalliques disposés en couronne subhorizontale suivant le
contour de la section qui sera excavée et prenant appui sur des cintres posés au fur et a
mesure de I'avancement ; la vodte peut également étre constituee de colonnes de jet-
grouting armees.



ANNEXE D

Parameétres jugés représentatifs pour chaque unité (rapport géotechnique réalis¢ par le bureau d’é¢tude CENOR).

Altér | Frac R ROD | W Yd Yh Granulométrie Nept | (N1)eo Lugeon Press Dilat o ) C
Couche (W) (F) | %) | (%) | %) | (kN/m® | (KN/m) uL Em Eq MPa | (°) | (kPa)
<80 | L. | I (mm) | (MPa) | (MPa)
p (%) | (%)
(%)
Remblais - - - - 13 16 18 39a| 36a | 16a| 25 20 - - 5 - 30 5
49 44 24
Schiste | Sal | Ws Fs | 0a [0a40]| 16 18 21 41a | 29a |[14a| 45 30 0a>20 108 100 - 30 10
Sa  ["sa2 | Wis 100 22 25 62 | 45 | 26 - 700 | 30 | 48 | 80
Schiste Sb Wy, | Fas | 202 [0290 ] 1 27 28 - - - - R <32a10 - 3500 | 67 52 350

100
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Résumé

Dans les zones fortement urbanisées, le creusement d'ouvrage peut en effet engendrer des désordres importants
aux structures existantes, avec des conséquences humaines et économiques non négligeables.

Pour assurer une meilleure stabilité du tunnel et faire le bon choix des méthodes de creusement, plusieurs
mesures de précaution doivent étre prises durant les différentes phases des travaux.

e Le choix du matériel d'aprés la nature des terrains.
e Localisation des nappes aquiferes.
e Le comportement des terrains en parallele avec le creusement du tunnel.

L'étude de l'interaction du massif rocheux-souténement a été réalisée selon la méthode convergence-
confinement. De plus, les méthodes utilisées ont été développées pour déterminer les facteurs intervenant au cours
de l'interaction massif rocheux-souténement et d'établir un organigramme structurel pour la réalisation du tunnel.

Afin de dimensionner en premiere approche le souténement provisoire nous avons utilisé les méthodes
empiriques et analytiques, puis afin de valider les solutions proposées nous avons utilisé la méthode convergence-
confinement. Cette derniére nous a permis de définir les paramétres importants a introduire lors d'un calcul plus
élaboré par la méthode des éléments finis a travers le logiciel PLAXIS.

Les résultats de la simulation au (PK-0+625) nous pouvons affirmer que le soutenement jugé par la méthode de
classification empirique ajusté pour le souténement du type S3 (cintre HEB 160 avec un espacement de 1m +
béton projeté d’une épaisseur de 0,28m).

L’objet de ce travail de thése est le développement d'une solution explicite pour I'évaluation de l'interaction du
massif rocheux-soutenement pour un tunnel en milieu urbain (cas: Métro d'Alger).

Les méthodes que nous avons employés ont approuvées 1’efficacité du souténement appliqué au niveau du
tunnel avec une recommandation de 1’utilisation d’un pré-souténement a la traversé de I’horizon Sa (schistes tres
altérés).

Les résultats ont également montrés la nette supériorité de la modélisation numérique devant les méthodes de
calculs classiques.

Mots clés : Tunnel, creusement, convergence-confinement, interaction, massif rocheux, souténement, Métro,
PLAXIS.




