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Sujet : Modélisation et étude de la tenue au feu du tunnel autoroutier de Bouzegza -Autoroute
Est-Ouest-

Résumeé : L’objet de notre travail est la modélisation et 1’étude du tunnel de Bouzegza a
travers I’étude de deux sections, a I’entré Est et en son milieu. A cet effet, nous avons
déterminé les différentes pressions en appliquant différentes théories. A I’aide du logiciel
Robot nous avons modélisé le souténement provisoire et le revétement définitif. Vu les
risques d’incendie dans les tunnels routiers et leurs conséquences vis-a-vis des usagés une
étude de tenue au feu du tunnel est traité. En derniére partie, nous avons mentionné quelques

dispositions de sécurité dans un tunnel.

Mots clés : tunnel, creusement, modélisation, soutenement, revétement, feu, sécurité.

Subject: Modeling and the study of fire resistance of the of the motorway tunnel of Bouzegza

-East-West highway-

Abstract: The purpose of our work is the modeling and the study of the tunnel of Bouzegza
through the study of two sections, at the entrance East and in the middle. To this end, we
determined different pressures by applying different theories. Using ROBOT software we
have sized the temporary support and the final lining. In front of the risk of fires in road
tunnels and their implications toward the users, a study of fire resistance of the tunnel is

treated. In the final part, we mentioned a few safety precautions in a tunnel.

Key words: tunnel, digging, modeling, retaining, coating, fire, safety.
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INTRODUCTION GENERALE

La sécurité dans les tunnels routiers est devenue ces derniéres années un enjeu
primordial dans tous les pays suite a I’augmentation importante et continuelle des transports

routiers.

Evacuer et protéger les personnes sont les deux priorités de la sécurité incendie. Dans
I’urgence consécutive au sinistre, permettre 1’évacuation et rendre possible 1’intervention des

secours sont des exigences vitales motivant 1’étude de tenue au feu des tunnels.

Des accidents plus ou moins importants ont poussé a la prise de conscience de cet enjeu
de la part des pouvoirs publics et de I’opinion publique. Le dramatique incendie dans le tunnel

du Mont-Blanc en 1999 a codté la vie a 39 personnes.

Les enquétes et études qui ont suivi cet incendie ont montré I’extréme danger que
représente un incendie de poids-lourds dans un tunnel. L’intégrit¢é méme de I’ouvrage peut
étre atteinte, avec toutes les conséquences désastreuses pour les usagers se trouvant a

I’intérieur du tunnel.

Depuis 1999, la Iégislation et la réglementation concernant la construction et
I’exploitation des tunnels routiers ont donc été revues dans I’optique d’un renforcement de la
sécurité au niveau européen. Elles s’appliquent aux ouvrages existants, en construction ou en
projet. Les principaux textes réglementaires régissant les nouvelles normes en vigueur sont

relative a la sécurité des infrastructures et systémes de transport et ses décrets d’application.

Le renforcement de la sécurité se traduit aujourd’hui par la mise en ceuvre d’un

important programme de travaux de mise aux nouvelles normes des ouvrages existants.

Les tunnels routiers sont non seulement nombreux, mais surtout ils doivent écouler un
trafic extrémement important avec un fort taux de poids-lourds transportant des produits plus

ou moins inflammables.

En Algérie, dans le cadre de la réalisation de 1’autoroute EST-OUEST, sept tunnels ont
¢été envisagé vu 1’importance de cette axe routier et la diversité du relief traversé. Les deux
tunnels de Bouzegza ont éte exécutés pour le franchissement des montagnes au niveau du

troncon routier Larbatache-Lakhdaria.
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INTRODUCTION GENERALE

Ce présent projet intitulé « Modélisation et étude de tenue au feu du tunnel autoroutier
de Bouzegza —Autoroute Est-Ouest-» a pour objet de dimensionner et étudier le
comportement au feu du tunnel TIl de Bouzegza traversant la montagne « Zbarbar » avec une

couverture de terrain atteignant les 170 metres et une longueur de 1750 metres.

On commencera, dans les premiers chapitres, par une présentation bibliographique qui

servira comme support théorique a une étude d’un ouvrage tel que le tunnel.

On enchainera dans le premier chapitre par la présentation de 1’ouvrage, puis en
deuxiéme chapitre, on présentera les moyens de reconnaissance employés pour déterminer les

caractéristiques géologique, hydrogéologique et géotechnique du site de I’ouvrage.

Dans le troisieme chapitre, on citera les différentes méthodes de creusement et les
modes d’excavation des tunnels, suivi du quatrieme chapitre, donnant les techniques de
souténement possible. Ce qui nous menera a un choix du mode de creusement et de

souténement approprié pour notre tunnel.

Dans le cinquieme chapitre, on citera les différentes pressions dues au terrain
encaissant qui peuvent survenir ainsi que les différentes méthodes et théories de détermination

des charges agissantes sur le tunnel.

On abordera au sixieme chapitre, la modelisation et la vérification des contraintes dans

le soutenement provisoire a I’aide du logiciel Robot.

Cet outil informatique, nous permettra de modéliser le revétement ainsi que de

déterminer le ferraillage nécessaire dans le septieme chapitre.

Dans le huitieme chapitre, la partie la plus importante de ce travail sera entamée qui est

I’étude de tenue au feu du revétement du tunnel.

On terminera, dans le neuviéeme chapitre, par 1’exposition des différents équipements
d’exploitation de sécurité dans les tunnels pouvant étre adopté afin d’assurée la protection des

usagés lors d’incendie.

On finalisera ce travail par une conclusion générale.
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CHAPITRE I Présentation du projet

.1 Introduction

Dans le cadre du développement économique, 1’Algéric a connu une augmentation
considérable du nombre de veéhicules, cette augmentation a engendre une insuffisance du
réseau routier a satisfaire la circulation automobile. Les différentes études ont montré
I’obligation de soutenir le réseau existant, d’une capacité supplémentaire d’accueil de 40 a 50

milles véhicules par jour entre Annaba et Tlemcen, avant 1’horizon 2010.

Ces données ont pousse les responsables a la réalisation du projet du siécle pour
I’ Algérie qui est I’autoroute Est-Ouest, qui va donner un nouveau souffle pour 1I’économie du

pays d’une part et faciliter le trafic routier d’autre part.

L’importance de 1’axe routier et la diversité du relief traversé, ont imposé la réalisation
de plusieurs ouvrages d’art qui vont faire face aux différents obstacles rencontrés, notamment
sur le troncon Larbaatache-Lakhdaria sur 27 Km qui comprend plusieurs viaducs d’acces et
quatre tubes de tunnels. Le tube nord du tunnel TII ferra I’objet de notre présente étude.

I.2 Présentation de I'autoroute Est-Ouest [24]

L’autoroute Est-Ouest Algérienne est une composante essentielle de [’autoroute
Maghrébine, longue de 7000 Km, qui s’é¢tend de Nouakchott, capitale Mauritanienne jusqu’a
la frontiere Est Libyenne, en passant par le Maroc et la Tunisie.

En Algérie, elle se développe sur un linéaire de 1216 Km et est devisée en trois lots : les
lots Est, Centre et Ouest. Cet autoroute assure la liaison entre Annaba et Tlemcen avec la
desserte des principaux poles en touchant directement 24 wilayas comme : EIl Taref, Annaba,
Constantine, Sétif, Bordj Bou Arreridj, Bouira, Alger, Blida, Ain Defla, Chlef, Rélizane, Oran
(par une pénétrante), Sidi Bel Abbés et Tlemcen.

Ministere des Travaux Publics
Auence Nationale fesAutorouies

Figure 1.1 : tracé en plan de ’autoroute Est-Ouest
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CHAPITRE I Présentation du projet

De part sa dimension, I’ Autoroute Est-Ouest constitue un projet d’intérét national, dont

les effets bénéfiques sont multiples :

Répondre a la demande du trafic ;

Augmenter le gain de temps pour les usagers ;
Donner un essor aux échanges intermaghrébins ;
Redynamiser 1’activité du secteur travaux publiques ;

Creéer environ 100 000 emplois pendant les phases de réalisation ;

AN NN N NN

Création d’un nouvel espace rentable et attractif pour 1’investissement.

= Les caractéristiques du projet de I’autoroute Est-Ouest

Linéaire : 1216 Km

Profil en travers : 2x3 voies

Vitesse de base : 100 &4 120 Km/h

Nombre d’échangeurs : 60 echangeurs environ (avec pré-option de péage)
Equipements : Aiires de repos, stations service, relais routiers et centres

d’entretien et d’exploitation de I’autoroute.

Notre projet portera sur 1’étude du tunnel TII réalisé dans le cadre du projet Autoroute

Est-Ouest enjambant les deux wilayas Boumerdes et Bouira.

1.3 Présentation de I'ouvrage

Le tunnel étudié est situé dans le lot centre de I’autoroute Est-Ouest qui va de la wilaya
de Chlef jusqu’a la wilaya de Bordj Bou Arreridj. Cette structure franchit le col séparant le
bassin de 1’oued Had du bassin de Oued Bouzegza de Boumerdes, dans la zone de basses
collines, il traverse la montagne de Zbarbar sur le troncon Larbatache-Lakhdaria. Il est
constitué de deux tubes (nord, sud), de 160m? de section, d’une longueur de 1750 metres,
avec une couverture de terrain qui atteint 170metres. La distance entre axes des deux tubes

varie entre 36 et 50 métres.
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Figure 1.2 : plan synoptique

1.4 Présentation technique de I'ouvrage

1.4.1 Tracé en plan

Le tracé en plan du tunnel dépend du tracé de 1’autoroute Est-Ouest, de la géologie et

de I’hydrogéologie des terrains traversés.

Il se peut qu’un tracé ait des modifications au fur et @ mesure de 1’avancement des

travaux par suite de :

v L’irruption des eaux en quantités importantes au cours de la construction ;

<

D’accidents géologiques ;

v Croisement perpendiculaire des courts d’eaux qui peuvent étre néfastes a 1’ouvrage du
point de vue chargement ;

v De I’implantation incorrecte des tétes du tunnel ;

v" La nature des terrains traversés.

Le tube Nord du tunnel étudié commence du c6té Ouest du P.K 140+553 au P.K
142+302 c6té Est soit d’une longueur de 1749 metres et le tube Sud commence du coté
Ouest du P.K 140+566 au P.K 142+280 c6té Est soit d’une longueur de 1714 métres. La
vitesse de référence pour la conception est de 80km/h.
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1.4.2 Profil en long [1]

En profil en long, le tunnel monte avec une pente de 0,5 % a partir du portail Ouest et

une pente de 4% a partir du portail Est.
Ce choix a été conditionné par :

La nature de terrain a traverser ;

L’orientation du tunnel par rapport aux principales directions de discontinuités ;
La présence des accidents géologiques ;

L’¢épaisseur de la couverture ;

La présence d’eau ;

AN N N N NN

L’emplacement qui nécessite une étude particuliére, permettant d’éviter autant que

possible des zones instables et les zones humides.

WEMER E : : 5 3 & s & & 3 N EEEYFEEEEEEREE
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Figure 1.3 : profil en long du trongon Larbaatache-Lakhdaria [2]

I.4.3 Profil en travers

La définition géométrique du profil en travers résulte de la recherche de la forme

optimale permettant de satisfaire les exigences relatives :

v Aux dispositions constructives induites;
v' Aux conditions de stabilité imposées par la qualité géo-mécanique du terrain
encaissant; dans un terrain tres déformable ou soumis a des contraintes importantes, il

sera recherché la forme la plus circulaire possible.
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CHAPITRE I Présentation du projet

Pour notre projet on a opté pour une section circulaire vu les caractéristiques du terrain

et les méthodes de travail adoptées.

——

88, 15

9,65 6.1,

Figure 1.4 : profil en travers de I’intrados du tunnel [3]

.5 Conclusion

Notre étude portera sur le dimensionnement de deux sections afin de donner une
solution meilleure et optimale pour le dimensionnement du tunnel. La premiére section se
situe a ’entrée Est du tunnel avec une couverture de 30 metres et la deuxieme est la section
médiane avec 170 métres de couverture. Afin d’entamer une telle étude, une reconnaissance

du site est toujours indispensable.
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Reconnaissance géologique,

CHAPITRE II géotechnique et hydrogéologique

II.1 Introduction

La situation générale du tunnel sera déterminée sur la base des intéréts de la circulation
ou des conditions de transport, tandis que son implantation exacte sera imposée par les

exigences géologiques.

Parmi les travaux préliminaires devant obligatoirement précéder la construction d’un
tunnel, le plus important est sans doute la reconnaissance des conditions géologiques. La
réponse du terrain au creusement dépend, bien sur, en premier lieu de la nature géologique et
des caractéristiques géo-mécaniques du matériau encaissant ; mais aussi des conditions
hydrogéologiques, des méthodes d’exécution (excavation et souténement), ainsi que de la

profondeur de I’ouvrage.

On citera dans ce qui suit les différents moyens de reconnaissances employés dans les
études et les travaux préliminaires lors de 1’exécution d’un tunnel et on résume les résultats

obtenus de ces moyens employés dans 1’étude du tunnel TII.
I1.2 Reconnaissances géologiques et hydrogéologiques

I1.2.1 Objectifs [1]

L’objectif des reconnaissances et études géologiques et hydrogéologiques est de fournir

les données suivantes :

v" Historique géologique et tectonique du massif ainsi que la géologie régionale ;
v" Structure du massif ;

v" Inventaire et localisation des accidents (failles, plissage, zones fracturées, ...) ;
v' Les formations aquiféres et les terrains imperméables ;

v" Le régime hydraulique (nappes, circulation souterraines, ...) ;

v' Les réseaux karstiques éventuels.

I1.2.2 Moyens de reconnaissances [1]

Ces moyens sont nombreux. lls ne sont pas exclusifs aux reconnaissances géologiques

pour 1’étude d’un ouvrage souterrain. On a donc :
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Reconnaissance géologique,
géotechnique et hydrogéologique

v L’inventaire des données géologiques et hydrogéologiques existantes

Il est indispensable de réunir la quasi-totalité des données et documents existants sur le

massif étudié. Il comporte, en général ;

X/

X/
°

X/
L X4

Cartes géologiques et photographies aériennes ;

Documents climatiques et météorologiques ;

Documents et études géologiques et hydrogéologiques existants ;

L’inventaire des ¢léments concernant la tectonique ;

Inventaire des circulations souterraines ;

Archives de construction d’ouvrages souterrains dans des conditions analogues ;

Relevés de carrieres souterraines.

v' Levés géologique et hydrogéologique de surface comporte

Le géologue doit les effectuer avec le plus grand soin et doivent comporter :

X/
L X4
X/
o0

*0

*0

X/
°

X/
L X4

Levé des affleurements ;

L’¢étude des discontinuités et la description des accidents de surface ;
Levé des sources, puits,...etc ;

Levé des zones d’infiltration ;

Les mesures de débit des sources, puits ...etc.

v' Géophysique

Les prospections géophysiques completent le levé géologique et hydrogéologique. Les

méthodes les plus employées pour les études des ouvrages souterrains sont la sismique

réfraction et la résistivité électrique. Elles donnent des estimations globales sur 1’épaisseur

des zones altérées, la structure du massif, position des nappes...etc.

v’ Télédétection

Son but est la recherche, d’une maniére générale, de toutes les informations a caractére

structural telles que failles anciennes, failles actives, cavités souterraines naturelles, ...etc.
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v" Sondages

Les renseignements tirés des sondages sont les plus précieux car ils permettent
d’identifier la nature du terrain et de prélever des échantillons. Mais, ils ne fournissent que des
informations ponctuelles qui sont en géneéral insuffisantes. Les résultats des sondages doivent
permettre la confirmation des hypotheses, concernant la structure du massif et
I’environnement hydrogéologique de 1’ouvrage projeté, faites a partir du levé géologique et

hydrogéologique.

Geologiquement parlant les sondages sont directement utilisés pour déterminer la nature
du sol ou de la roche et le degré de fissuration de cette derniére.

Hydrologiguement parlant les sondages permettent 1’observation des venues d’eau dans
les forages et les traces de circulation d’eau repérées sur les carottes, la pose des piézométres
pour préciser les niveaux des nappes, de faire des essais in situ pour quantifier les

caractéristiques des terrains (perméabilité ...etc).

I1.3 Reconnaissances géotechniques

I1.3.1 Objectifs [1]

Les reconnaissances et études géotechniques completent celles réalisées par la géologie
et I’hydrogéologic. Elles permettent de préciser la description des terrains traverses, leur état
de contraintes in situ et de prévoir leur comportement pendant I’exécution puis I’exploitation
de I’ouvrage, enfin de définir les méthodes d’exécution, le dimensionnement des ouvrages, les

précautions particuliéres et /ou les traitements spéciaux a envisager pendant la construction.

11.3.2 Moyens de reconnaissances géotechniques [1]

v' Inventaires des données existantes

++ Documents et études donnant des indications sur les caractéristiques mécaniques
des sols et des roches dans des conditions analogues ;
¢+ Archives de construction d’ouvrages souterrains situés a proximité ou dans des

massifs similaires.

ENP 2012 10



Reconnaissance géologique,

CHAPITRE II géotechnique et hydrogéologique

v' Géophysique

Les modules dynamiques sont reliés aux vitesses sismiques des ondes longitudinales et
transversales. Ils peuvent étre déterminés par des essais sismiques simples a 1’échelle de la
dizaine de metres par les méthodes <<cross-hole>>, <« down-hole>> et << up-hole>> entre deux

forages.

v' Sondages

Les sondages vont permettre d’effectuer des mesures in situ et des prélevements

d’échantillons pour des essais au laboratoire. Les principaux essais et mesures in situ sont

% 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;

% L’essai de pénétration statique donne des informations utilisables, dans le cas d’un
tunnel foré dans un sol ou une roche meuble et sous faible couverture, pour le
dimensionnement des tétes ouvrages;

+ Dans les sols et les roches tendres, 1’essai pressiométrique permet de définir trois
parametres qualitatifs des terrains, a savoir le module de déformation, la pression de

fluage et la pression limite.

v' Essais de laboratoire

On se limitera a citer les essais les plus utilisés dans le cadre des reconnaissances des

ouvrages souterrains, pour .

% Sols

» Essais d’identification : masse volumique, teneur en eau naturelle, indices des
vides, limites d’ Atterberg, granulométrie, sédimentométrie...;

» Pour déterminer les caractéristiques mécaniques: essais de compression simple,
essais de cisaillement a la boite, essais triaxiaux, essais cenométriques, essais de
gonflement.

% Roche
> Essais d’identification : densité seche, porosité, teneur en eau naturelle, vitesse

duson...:
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» 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, essais de gonflement, essais d’altérabilité, analyses
minéralogiques pour les roches tendres;

» Essais particuliers (abrasivité, forabilité...) nécessaires pour le choix de machine

a forer.

Il faut retenir que la validité des résultats de tous ces essais est liée a la qualité des
échantillons prélevés et a leur représentativité. Les spécifications techniques concernant ces

prélévements doivent donc étre clairement définies dés le début des reconnaissances.

I1.4 Galerie de reconnaissance

Véritable préfiguration de 1’ouvrage final, une galerie de reconnaissance permet :

v D’évaluer au mieux les difficultés de réalisation de 1’ouvrage projeté ;

v L’observation visuelle du terrain et 1’établissement d’un relevé géologique détaillé ;

v Observation des conditions hydrogéologiques, en particulier le type de venues d’eau
(ponctuelles ou diffusées), la mesure des débits en fonction de I’avancement du front
de taille et des conditions météorologiques ;

v' Les essais et mesures géotechniques in situ ;

<

Les mesures de déformations ;

v' Les prélévements d’échantillons pour essais de laboratoire.

La galerie de reconnaissance permet ainsi d’obtenir toutes les données géologiques,
hydrogéologiques et géotechniques nécessaires a 1’établissement d’un projet d’exécution

détaillé.
II.5 Apercus sismique et tectonique sur la région du site [4]

Le tunnel TII se situe au nord du noyau de I’anticlinale de Bounashene. Il est traversé
par une faille. Le tracé est située en bordure et le long de la mer Méditerranée, se trouvant
dans la zone de convergence des plaques africaines et eurasiennes et se déplacant a une

vitesse de 4 a 5mm /année.
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Selon le reglement DTRB-C2-4 « Régles Parasismiques Algériennes » (RPA99/Version
2003), les travaux du troncon Larbaatache-Lakhdaria sont classés 1A (travaux importants). Ils
doivent satisfaire aux besoins de la sécurité publique et a la défense nationale. Selon le plan
de zone de la sismicité, la wilaya de BOUIRA appartient a la zone lla, la wilaya de
BOUMERDES appartient a la zone Ilb-111 selon le RPOA.

I1.6 Données géologique, hydrogéologique et géotechnique
au droit de I'ouvrage

On présente dans cette partie une synthése des conditions géologiques,
hydrogéologiques et géotechniques issues des reconnaissances sur le tunnel TII pour les deux

sections éetudiees.
I1.6.1 Moyens de reconnaissance [4]

En fonction des objectifs fixés en combinaison avec les caractéristiques géologiques du
site du tunnel, on a utilisé les méthodes classiques de reconnaissance telles que le levé
géologique, les sondages carottés, les essais mécaniques in situ, les essais en laboratoire ainsi

que les essais géophysiques.

v' Le levé géologique a permis la différentiation des continuités et discontinuités des
surfaces structurelles et des fissurations au voisinage du tunnel ;

v La prospection géophysique a été menée dans les sondages a I’aide des moyens
combinatoires tels que les ondes sismiques réfractées.

v’ Les sondages effectués dans cette phase sont au nombre de neuf (09) au total, dont
huit (08) carottés et un (01) pressiométrique, ce dernier a été effectué a la téte Ouest
du tunnel, pour une profondeur de 24,20 m, avec 23 points de mesure ;

v' Les essais en laboratoire ont permis d’identifier les différentes roches ainsi que leurs

parametres géo-mécaniques.
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I1.6.1 Caractéristiques géologiques et géotechniques des sections

étudiées [4]

v' Section Est (couverture 30m ; PK 142+030)

Les roches enclavantes sont composées d’argilite, fortement a totalement altérés,
intercalés de fines couches de grés avec une diaclase développée. Le stratum rocheux est
incliné vers le nord avec un angle variant entre 60-70°. La roche est instable et se détache

facilement de la vodte.
v Section médiane (couverture 170m ; PK141+400)

Les roches constituant cette zone sont composées des greés, faiblement altérés,

intercalés localement de schistes argileux a diaclases développées. Le stratum rocheux est

incliné vers le nord avec un angle assez éleveé faisant généralement 77°.

Les caractéristiques géotechniques des deux sections sont données dans le tableau

suivant :

Tableau I1.1 : Classification et propriétes géotechniques des terrains rencontres

) Couverture du Valeur Classe du 5 C
Section ) vy ((KN/m?) | v ¢ (") | E(MPa)
terrain (m) RMR rocher (KPa)
Est 30 <15 V 21 0.3 5 18 170
Médiane 170 30a40 i 23 0.3 100 35 1000

B : La classe du rocher est donnée par la classification de Bieniawski (voir annexe A).

I1.6.1 Conditions hydrogéologiques [4]

L’eau souterraine se trouvant dans les diaclases des roches est principalement
interstitielle. La profondeur du niveau d’eau varie en fonction des précipitations
atmosphériques, faible durant la saison pluviale et devient plus importante en saison seche.
Cette eau est drainée sous forme de sources, c’est le cas au niveau du portail Est ou il y a eu

une venue d’eau.
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I.7 Conclusion

Le but recherché par les moyens de reconnaissances, est la détermination de la structure
géologique du site et des cours d’eau pour une meilleure implantation de 1’ouvrage et un

choix adéquat pour les méthodes d’exécution et de dimensionnement.

Les données obtenues par 1’étude de reconnaissances ont été réajustées avec les
nouvelles données géologiques et géo-mécaniques obtenus lors des travaux d’exécution.
L’ensemble des résultats a permis d’identifier les terrains encaissants du tunnel T1l et d’avoir

les paramétres nécessaires pour un bon choix de méthode de creusement et de soutenement.
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CHAPITRE III Méthodes de creusement

II1.1 Introduction

Toute construction dépend du lieu ou elle va étre réalisée. Pour les tunnels, il faut
prendre en compte diverses données. Les procédés d’exécutions doivent étre adaptés le mieux
possible aux caractéristiques du sol. La bonne connaissance des différentes techniques du
creusement constitue une base importante pour pouvoir comprendre la réponse du terrain lors

de son creusement.

Les techniques utilisées pour le choix de la méthode de creusement des tunnels ont
fortement évolué ces derniéres décennies grace a ’amélioration en qualité et en quantité des
études de reconnaissances géotechniques, géologiques et des conditions hydrogéologiques,

ainsi que la mécanisation des travaux d'abattage et de souténement.

Dans cet objectif, ce chapitre présentera les différentes méthodes de creusement des
tunnels, ainsi que les modes d’excavations possibles. En fonction des différentes données, on

aboutira a un choix pour le mode et la méthode de creusement adaptée a notre tunnel.
II1.2 Processus de choix de la méthode de creusement [5]

Le choix résulte, en premiére phase, d'un compromis entre les exigences :

du terrain encaissant ;

v
v" du site et de I'environnement ;
v de la géométrie ;

v

du procédé de construction lui-méme.

Cette démarche, plus ou moins détaillée selon la complexité du projet étudié, aboutit a
deux ou trois variantes techniques possibles. La regle est alors en priorité I'étude de ceux,
parmi ces deux ou trois procedés de construction, qui assurent le mieux possible et dans un

ordre décroissant d'importance :

v' la sécurité de lI'ouvrage, pendant et aprés sa construction;
v" une uniformité de méthode sur toute la longueur de l'ouvrage (car les changements
nécessitant I'amenée de nouveaux materiels sont toujours longs et codteux);

v" la souplesse d'emploi (de facon a s'adapter aux difficultés souvent imprévisibles);
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v la limitation des nuisances engendrées sur I'environnement en site urbain notamment.

Ultérieurement, lors de la consultation des entreprises et du choix définitif,
interviennent de nouveaux critéeres liés a la conjoncture, a la technicité propre des entreprises,

a I'économie du projet tels que :

v' conjoncture économique générale et importance du lot de travaux proposés, niveau
technique des entreprises concurrentes (personnels spécialisés, matériels disponibles,
expériences acquises...) ;

v" insertion du délai global du chantier de tunnel dans le planning général d'exécution ;

v" co(t de la solution et aléas correspondants.
I11.3 Méthode de creusement

Geénéralement le choix de la méthode de creusement d’une section de front est
commandé par les dimensions de la section et par la qualité du terrain. De ce fait, on distingue

trois méthodes de creusement :
II1.3.1 Méthode a pleine section [1]

Cette méthode de creusement consiste a excaver la totalité de la section transversale du
tunnel en une seule phase. Elle est couramment utilisée pour la plupart des tunnels creusés
dans des roches de bonne ou d’assez bonne tenue, 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 couteuse.

La rapidité de cette méthode facilite I'organisation du chantier, car elle permet de

séparer nettement les équipes de creusement et celles du revétement.

Les déblais sont exécutés par tranche horizontale en commengant par le haut.
L'inconvénient est que leur évacuation nécessite plusieurs reprises. En cas de rencontre

d'accident de terrain cette technique requiert une adaptation trés difficile.
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Figure 111.1 : creusement a section globale
I11.3.2 Méthode a demi-section [1]

Cette méthode consiste a creuser la section du front de taille en deux temps, en premier
temps la demi section supérieure du tunnel ( CALLOTE ) qui peut atteindre 5 a 6 métre de
hauteur, on la met en sécurité avec la pose d’un souténement provisoire (cintres et bétonnage)
puis en deuxiéme temps, on creuse la moitié inférieure (STROSS). Elle est conseillée pour les
tunnels de grande dimension car elle permet de maitriser les problémes de stabilité au vue de
la dimension réduite de front de taille. Le revétement définitif est généralement mis en place

apres que I'excavation de la totalité de la section ait été réalisée.

Figure 111.2 : creusement en demi-section
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I11.3.3 Méthode a sections divisées [1]

Cette méthode est utilisée lorsque la section a excaver est importante, ou dans le cas
d'un mauvais terrain qui ne permet pas d'assurer la stabilité du front de taille avec une

ouverture en demi section.

Son application est longue et couteuse. Elle ne se justifie que s’il n’est pas possible

d’utiliser une autre méthode.

Avec un creusement en sections devisées, chaque phase de travaux comprend
I’excavation des terrains sur des sections réduites, d’ou la stabilité des sections excavées est

plus facile a maitriser et la décompression des terrains sus-jacents est limitée.
II1.4 Moyens d’excavation des tunnels dans les roches

I11.4.1 Creusement a I’explosif[1, 6]
v Principe d’action

La technique de I’excavation a I’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 que la
dynamite ou les émulsions, mais plus dangereux. En souterrain on utilise des explosifs

brisants (vitesse de détonation > 4000 m/s) dont I’effet sur la roche est double :

¢ L’énergie de choc véhiculée par une onde fissure le terrain ;
% L’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 modeles a retard contiennent une poudre intermédiaire de longueur variable, dite
retardatrice. Ceci permet a plusieurs détonateurs mis a feu simultanément de faire détonner les

charges auxquelles ils sont reliés avec un décalage dans le temps.

En général on réalise au maximum deux sections dites demi-supérieur et demi-inferieur

avec un décalage suffisant pour attendre la stabilisation des convergences.
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v" Plan de tir

Le plan de tir est le plan d’implantation des forages ou sont introduits les explosifs. Y
figurent également les différents retards des détonateurs. 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.

Figure 111.3: plan de tir

D’une maniere générale, I’explosif en souterrain doit étre utilisé comme un outil de
découpage de la roche et non comme une « bombe ». Mal conduit, le creusement a I’explosif
ébranle trop violemment le rocher, d’ou une fissuration trés importante induite par le tir avec

pour conséquence un souténement trés lourd pour stabiliser les parois de I’excavation.

La premiére étape d’un plan de tir consiste a créer une cavité initiale en direction de
laquelle on pourra abattre la roche : c’est le role du tir bouchon. De nombreux modeles de

bouchons ont été utilisés, les bouchons a trous paralléles tendent a se généraliser.

La section est ensuite élargie par étapes successives. Enfin on procede au découpage du

parement en vodte, piédroits et radiers avec les forages de réglage et de relevage.

Pour les tirs en galerie, on utilise habituellement des retards ordinaires. Pour les tunnels

de grande section, on utilise également des microretards.
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Figure 111.4 : préparation d’un plan de tir

II1.4.2 Creusement mécanique des tunnels au rocher [1]

L’abattage mécanique des tunnels au rocher s’est développé principalement a partir des
années 50. Depuis 1970, les machines correspondantes, appelées machines a forer, sont

devenues capables d’excaver les roches les plus dures.

Les caractéristiques des machines a forer existantes sont trés variées par la nature de
leurs outils et la puissance disponible. Elles peuvent rencontrer des limitations économiques si
leur rendement est trop faible ou si I’'usure des outils est trop forte. Aussi, un projet de tunnel
avec machine a forer nécessite des reconnaissances spécifiques a ce mode d’abattage du

rocher

L’usage a consacré la classification des machines a forer au rocher en deux grandes
familles, a savoir les machines a attaque globale TBM et les machines a attaque partielle ou
ponctuelle BTM.

II1.4.2.1 Machines a attaque globale TBM (Tunnel Boring Machine) [1]

Ce type de machine attaque en une seule passe la totalité de la section. Elles possedent
le plus souvent a I’avant un plateau circulaire, d’un diametre sensiblement égal a celui de la
galerie, tournant autour d’un axe confondu avec celui de la galerie. Ces machines sont

congues pour excaver des galeries circulaires avec un diametre déterminé.
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Lorsque le plateau est fermé I’acces au front de taille est difficile et son observation est
impossible pendant I’exécution. Lorsqu’il s’agit de roche dure et lorsque le revétement n’est
pas mis en place a ’avancement, ’appui est généralement constitué par des patins appuyés
directement contre la paroi du tunnel creusé, s’il s’agit de terrain peu résistant il est nécessaire
d’utiliser un anneau de réaction qui est bloqué au terrain sur toute sa périphérie et sur lequel
s’appuient les vérins longitudinaux. Cet anneau est généralement constitué par le revétement

préfabriqué mis en place a I’avancement.

Pour ce type de machine 1’évacuation des déblais s’effectue le plus souvent par rails.

Figure 111.5: machine a attaque globale

v Avantages et inconvénients des machines a attaque globale au rocher

% Une machine a attaque globale est utilisée pour des excavations de section
circulaire de diametre limité. Contrairement a une machine d’attaque ponctuelle qui
est utilisée pour des excavations de formes et dimensions variées ainsi que leur

réemploi sur d’autres chantiers est facile et plus fréquent.

¢ La rapidité d’exécution est une caractéristique importante des machines a attaque
globale. Tout de méme, le rendement peut chuter considérablement dés que les
caractéristiques du massif rocheux varient par rapport a celle pour lesquelles la

machine a été congue.
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¢ La cadence d’avancement maximum d’une machine a attaque globale est limitée

par la cadence d’évacuation des déblais et, lorsque cela est nécessaire, par la

cadence de mise en place du revétement.

¢+ Avec une machine a attaque globale, les hors profils sont trés réduits, voire

pratiqguement éliminés dans les bon terrains.

II1.4.2.2 Machine a attaque partielle ou ponctuelle BTM (Boom Type Machine)
[1]

Les machines a forer qui n’abattent qu’une partie de la section a la fois sont dites
«machines a attaque partielle » ou encore « machines a attaque ponctuelle ». Elle se
constitue d’une téte de faible dimension par rapport a la section a excaver est munie des pics
d’abattage. La téte est située a I’extrémité d’un bras mobile, qui permet d’excaver
progressivement toute la section, I’ensemble des organes sont portés par un chéssis

automoteur le plus souvent ma par des chenilles.

Les machines a attaque partielle doivent le plus souvent se déplacer pour balayer tout le
front de taille. De plus, elles peuvent terrasser une section de forme quelconque visible a

I’endroit choisi en permanence et laissent libre I’accés au front.

L’expérience montre que I’emploi de ce type de machines doit se limiter a 1’excavation

des roches de dureté moyenne.

Figure 111.6 : machine a attaque ponctuelle
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III.5 Mode de creusement mécanisé des tunnels dans les

terrains meubles [1, 5]

Les machines concues pour forer les tunnels dans les sols et les terrains meubles et
aquiféres sont appelées « bouclier ». Un bouclier est constitué principalement d’un cylindre
metallique horizontal dont les deux extrémités sont laissées ouvertes. Les divers cycles de

travail de la construction d’un tunnel a 1’aide du bouclier sont donc les suivants :

v’ Excavation, évacuation des déblais et étayage du profil sur une longueur déterminée;
v" avancement du bouclier a I’aide de vérins s’appuyant sur le trongon de tunnel achevé;
v" mise en place d’un nouvel anneau de revétement dans 1’espace libéré;

v injections et travaux d’étanchement du cuvelage.

La partie avant du bouclier est munie d’une trousse coupante destiné a pénétrer dans le
terrain au pourtour de I’excavation. La progression de la machine est généralement assuree

par une série de vérins prenant appui sur le revétement posé a I’arriére.

Les boucliers comportent un systéme de protection des parois de I’excavation entre le
front de taille et le revétement qui doit étre mis en place immédiatement derriere. Ce

revétement est le plus souvent constitué de voussoirs préfabrigqués.
De ce point de vue, on peut distinguer deux types de boucliers.
III.5.1 Les boucliers ouverts [1]

Laissant le front visible et accessible. 1ls ne sont bien sdr utilisables que lorsque la
stabilité du front est assurée naturellement dans des conditions satisfaisantes, soit parce que
les terrains présentent une résistance suffisante (sols cohérents raides, sols granulaires avec
cohésion), soit parce que I’on se situe en conditions favorables vis a vis des pressions
hydrostatiques (tunnel au-dessus de la nappe ou avec une faible charge). Cependant, la
stabilité du front de taille dans les terrains de tenue médiocre n’est a priori pas améliorée par
ce type de boucliers. C’est pour cette raison que certains d’entre eux sont équipés de

panneaux mobiles plaqués contre le front de taille, ce qui assure un blindage partiel du front.
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II1.5.2 Les boucliers a front pressurisé [25]

Les boucliers a front pressurisé sont des machines qui assurent un souténement frontal

et latéral (a front pressurisé), on peut distinguer :
v Les boucliers a air comprimé

Pour lesquels 1’air comprimé améliore la stabilité du front de taille et limite le débit
d’exhaure lorsque le forage a lieu sous la nappe. Utilisée depuis longtemps, cette méthode
permettait d’équilibrer les pressions hydrostatiques (lorsqu’elles n’étaient pas trop fortes) par
de I’air comprimé pressurisant la totalité¢ du tunnel. Le principal avantage de cette technique

réside en I’extraction de déblais secs facilement évacuables.

L’expérience montre que ce type de bouclier reste difficile a utiliser dans les terrains

permeéables et peu cohérents sous la nappe ou si le diametre du tunnel est grand.

L’utilisation de ce procédé doit étre réservée a de petits ouvrages, en terrain homogene
sous pression d’eau modérée. En dehors de ces conditions favorables, les risques de désordres

en tous genres et d’échec sont élevés.
v Les boucliers a bentonite

La boue bentonitique en pression assure a la fois la stabilité du front de taille et le
transport des déblais. La technique pression de boue permet un excellent équilibre du front de
taille, soumis a une pression croissante de haut en bas. En regle générale la boue est
constituée d’eau, de terrain naturel et de bentonite nécessaire a la formation du cake et au

maintien en suspension des déblais dans le circuit de marinage.

La bonne maitrise de la qualité de la boue et le contrble de la pression de confinement
permet de diminuer le tassement de surface. Par contre, les désavantages de cette méthode
sont les codts élevés des stations de séparation et de traitement de la boue et la consommation

importante de boue.
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II1.6 La méthode de creusement adopté a notre projet

Le site de notre ouvrage est constitué de roche de classe moyenne a trés médiocre. La
faible longueur de notre tunnel (inférieure a 2km) nous conduit a écarter la méethode de
creusement en pleine section et & éliminer 1’utilisation du mode de creusement mécanisé avec

une machine d’attaque global et procéder a I’excavation conventionnelle.

Il a fallu chercher une méthode de construction adapté au terrain et aux moyens des
entreprises et qui puisse assurer a la fois une bonne mise en ceuvre et garantir un maximum de

sécurité aux cours des travaux avec un rendement économique.

Sous ces conditions, la solution retenue pour répondre au besoin du projet est le
creusement en section divisée au niveau du portail Est et le creusement en demi section au
niveau de la section médiane aux moyens de machine d’attaque ponctuelle et d’explosifs de

part et d’autre des portails du tunnel.

Le creusement en section divisé se fait suivant le procédé d’excavation en trois gradins

comme suit ;

v" Excavation de la calotte avec merlon ;
v Excavation du stross | supérieur ;

v' Excavation du stross Il inférieur.

O

xxxxx

Figure 111.7 : Vue en plan et en coupes longitudinale et transversale des différentes phases

d’excavation en section divisée
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II1.7 Conclusion

La solution retenue pour le creusement du tunnel TII tient compte des différents
parametres cités au paravent dans le processus du choix de la méthode de creusement,
principalement du terrain encaissant, des dimensions du tunnel, et surtout de la sécurité de
I'ouvrage pendant sa construction. En général, le dernier paramétre n’est assuré que par la

mise en place d’un souténement convenable.
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CHAPITRE IV Méthodes de soutenement

IV.1 Introduction

D’une fagon générale, le principal danger qu’entraine le creusement d’un tunnel est un
relachement ou une relaxation des terrains le surmontant qui tendent a combler 1’excavation
en cours. Ce phénomene dénommé décompression se manifeste par un fléchissement des
couches supérieures et des parois latérales. Ce phénomeéne peut s’avérer dangereux pour le

tunnel lui-méme ainsi que pour le personnel qui y travaille.

Afin de palier aux problémes causés par la décompression du terrain et assurer la
stabilité des parois d’excavation lors du creusement du tunnel, on a généralement recours a
’utilisation d’un souténement provisoire qui reprend les efforts dus a la libération des

contraintes dans le sol a court terme.
IV.2 Types de souténements

On peut distinguer quatre (04) catégories principales de souténements:

v" Les boulons, qui arment le terrain, sont associés ou non au béton projeté et apportent
aux parois de I’excavation une pression radiale rendant, en quelque sorte, le terrain
apte a se soutenir ;

v Le souténement par anneaux qui sont placés a l’intérieur de I’excavation pour
constituer le soutien des parois (cintres, vVoussoirs) ;

v' Le béton projeté est souvent associé a d’autres éléments de souténement ;

v Les voltes-parapluie qui peuvent étre considérées comme une technique de pré -

soutenement.
IV.2.1 Soutenement par boulons [8]

On appelle boulonnage le renforcement du terrain encaissant au moyen de barres
généralement métalliques de longueur comprise entre 1,50 et 6 meétres. Elles sont placées a

I’intérieur du terrain a partir de la surface libre.

Suivant leur configuration, il existe plusieurs types de boulons.
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IV.2.1.1 Boulons a ancrage ponctuel [8]

L’ancrage est assuré par un dispositif mécanique (généralement coquille d’expansion a
filetage inverse, figure 1V.1) qui prend appui par serrage sur les parois du trou sur une faible
longueur (une dizaine de centimetres). Ce type de boulonnage présente de nombreux
avantages notamment sa grande rapidité de mise en ccuvre et son utilisation possible méme en

cas de venues d’eau dans le forage.

En contrepartie, il nécessite un rocher suffisamment résistant pour ne pas fluer au
voisinage de I’ancrage et sa pérennité n’est pas assurée, du fait de la possibilité¢ de corrosion
s’il n’est pas injecté. Il s’agit donc essentiellement d’'un mode de boulonnage provisoire

utilisable dans les roches dures ou mi-dures méme fissurées.

Les boulons a ancrage ponctuel sont auto-serrants, c’est-a-dire qu’ils se mettent

automatiquement en tension sous 1’effet de I’expansion des terrains.

Figure IV.1 : Boulon a ancrage ponctuel
IV.2.1.2 Boulons a ancrage réparti [8]

Ils 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.

Les boulons a ancrage réparti peuvent étre utilisés dans des roches bien plus tendres que
les boulons a ancrage ponctuel (craies ou marnes). Par contre, ils sont d’une mise en ccuvre
plus délicate que les boulons a ancrage ponctuel et leur emploi est déconseillé et parfois

impossible si les venues d’eau sont abondantes.

Suivant la nature et le mode de mise en ceuvre du produit, on distingue plusieurs types

de boulons :

ENP 2012 29



CHAPITRE IV Méthodes de souténement

v Les boulons avec scellement a la résine

Dans ce cas, on utilise des cartouches cylindriques adaptées au diameétre du trou et
contenant, sous deux enveloppes séparées, la résine (de type polyester) et le catalyseur
correspondant. Apreés nettoyage du trou et introduction des charges de résine, on enfonce le
boulon dans le trou par poussage et rotation simultanés en utilisant la perforatrice. La résine et
son catalyseur, libérés de leurs enveloppes et mélangés, occupent le volume annulaire entre

les parois du trou et le bouchon et durcissent au bout d’un délai d’une quinzaine de minutes en
géneral.

Les boulons scellés a la résine ne sont pas recommandés en présence d’cau en raison

des aléas de polymeérisation de la résine.
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Figure 1V.2 : Mise en place d’un boulon a la résine

v Les boulons avec remplissage préalable au mortier

Avant la mise en place de la barre, un mortier de ciment est injecté dans le trou et
introduit depuis le fond par un tube. Le mortier injecté par une pompe repousse le tube vers
I’extérieur du trou. Le mortier doit étre a prise rapide et a haute résistance. La barre est
enfoncée a I’aide d’un marteau vibrateur. En fin d’opération, le mortier doit étre surabondant

et ressortir en téte par I’espace annulaire entre le boulon et le rocher.

Cette méthode est recommandée dans les terrains fissurés ou hétérogenes ou les trous
forés sont mal calibres.
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IV.2.2 Soutenement par anneaux circulaire [8]
Parmi les différents souténements entrant dans cette catégorie, on utilise le plus

fréguemment des cintres et des voussoirs.

IV.2.2.1 Cintres [8]
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. Suivant le

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

+ de protection (contre la chute des blocs isolés sans chercher a s’opposer aux
déformations d’ensemble) ;

+¢+ de soutenement (pour ralentir la convergence des parois) ;

+¢ de renforcement, s’il s’agit de consolider un ouvrage ancien.

Selon la fagon dont ils sont constitués, il existe différents modeles de cintres.

v" Les cintres en bois

Ils sont de moins en moins utilisés en raison notamment du fait qu’ils nécessitent une
main-d’ceuvre trés qualifiée pour la mise en ceuvre ; ils sont réservés aux petits ouvrages ou

aux ouvrages de sections irréguliéres.

v’ Les cintres métalliques lourds

IIs sont constitués de profilées de forte inertie cintrés ou assemblés de fagon rigide.
Suivant leur mode d’assemblage, il peut s’agir de profilés simples, accouplés ou a treillis. On
peut aussi classer dans cette catégorie les cintres mobiles ou téléscopables que 1’on déplace au

fur et a mesure de I’avancement du front. Les profilés ci-aprés sont les plus fréeqguemment

utilises :
Cintres Diamétres (m)
HEB120 2545
HEB140 438
HEB180 7a10
HEB220 9412

Tableau 1V.1 : cintres lourds les plus utilisés [1]
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v’ Les cintres légers

Ils présentent une capacité de portance relativement limitée. Leur faible poids rend leur
mise en place plus aisée qu’avec des cintres lourds. Leur inertie est insuffisante pour qu’ils
jouent un réle majeur dans le souténement de 1’excavation. lls sont utilisés seulement pour
ralentir la convergence et sont généralement associés au béton projeté. Ils sont employés pour

des tunnels de petit diamétre (5 a 10m) ou le chantier est peu mécanisé.

On distingue deux types de cintres légers :

« Les cintres coulissants ou la convergence des parois est retardée par le coulissement
des profilés métalliques d’un méme cintre 1’un contre 1’autre.
» Les cintres en tole nervurée de faible épaisseur et de poids réduit. Ils peuvent étre

utilisés comme simple protection contre les chutes des blocs isolées.

entretoise

assemblage

‘—ﬁljn'\&@ie
e

\ éément ¥y

\élément 2

me\\fj‘:\;::‘ NG £lément 1
Figure 1V.3 : Soutenement par cintre

1V.2.2.2 Voussoirs préfabriqués [1]

Les voussoirs préfabriqués sont assemblés pour constituer des anneaux circulaires
faisant fonction de soutenement et/ou de revétement définitif. Leur domaine d’emploi
privilégié correspond aux tunnels creusés avec une machine a attaque globale dans les roches

meubles et les sols.

Un anneau de voussoirs comporte le plus souvent six a dix voussoirs, dont un voussoir

de clé et le complément en voussoirs courants. ls sont sensiblement identiques entre eux. Le
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voussoir clé est congcu pour constituer le clavage de chaque anneau. Les voussoirs de part et

d’autres adjacents sont appelés « voussoirs de contre clés ».

Il existe de nombreux types de voussoirs en béton que 1’on peut classer en deux

categories principales :

v Les voussoirs alvéolaires qui comportent des nervures longitudinales et transversales
au travers desquelles il est possible d’enfiler des boulons qui permettent 1’assemblage
et la transmission de certains efforts de flexion d’un voussoir a 1’autre.

v' Les voussoirs pleins qui sont des éléments de coques d’épaisseur constante

(\’d\' Voussoir préfabriqué alvéolaire (\@ Voussoir préfabriqué plein
- ( double revétement ) { revétement simple )

Figure 1V.4 : Voussoirs préfabriqués en béton armé [8]
IV.2.3 Béton projeté [8]

L’utilisation de béton projeté comme mode de souténement en souterrain s’est
considérablement développé au cours des derni¢res années. Si ’emploi de la gunite comme
simple protection de terrain est relativement ancien, ’emploi du béton projeté, de
granulomeétrie plus grosse et en épaisseur suffisante pour constituer une peau de confinement
améliorant les capacités de résistance du terrain encaissant, date seulement d’une vingtaine
d’années. Utilisé preés du front, seul ou en association avec le boulonnage et/ou les cintres
légers, il constitue ce que ’on a appelé la méthode de construction avec soutenement
immeédiat par béton projeté et boulonnage et qui est également connu sous le nom de nouvelle
méthode autrichienne (NMA) (voir §1V.3.2).
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Le béton projeté présente 1’avantage de constituer une peau continue qui protége le
terrain des altérations dues a I’air et a I’humidité, et qui obture les interstices. Le confinement
généralis€¢ qu’il procure permet de limiter la déformation et d’éviter la chute des
caractéristiques mécaniques du terrain qui résulte obligatoirement d’un desserrage trop

important.

IV.2.3.1 Conditions d’emploi [8]

v" le découpage du rocher doit étre assez précis pour que la coque de béton projeté
présente une surface a peu pres réguliére ;

v' le terrain doit étre exempt de venues d’eau importantes qui compromettent la qualité
de I’exécution et risquent de créer des sous-pressions locales incompatibles avec la
résistance de la coque en béton ;

v’ le terrain doit présenter un terme de cohésion telle que la cavité demeure stable

pendant la durée nécessaire a la projection du béton.

IV.2.3.2 Mise en ceuvre [8]

Il existe deux grandes techniques de projection :
v" Projection par voie seche

Le mélange constitué de ciment, d’agrégats et d’adjuvant en poudre est homogénéisé
dans un malaxeur, puis transporté trés rapidement dans un courant passant dans la buse de
sortie. L’eau est incorporée au mélange et le béton est projeté a grande vitesse sur la surface
d’application.

Les principaux avantages de ce procédé sont les suivants

% La vitesse de projection du mélange sur la surface d’application, ce qui
permet une bonne adhérence du béton sur le support ;

% Seule la quantité d’eau nécessaire a I’hydratation du ciment est ajoutée a la sortie

de la buse.
Les inconvenients majeurs de ce procéde

% Le rebondissement, donc les pertes qui sont tres importantes (25 a 40% du
mélange) ;
+ La production de poussiere a la projection.
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Granulats, ciment +
adjuvant en poudre
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Figure IV.5 : Projection par voie seche

v Projection par voie mouillée

Le mélange est gaché suivant les procédés traditionnels puis transporté dans la conduite.

La propulsion du mélange est assurée par une pompe a béton et les adjuvants liquides sont

introduits a la lance.

Les principaux avantages de ce procédé proviennent de la faible vitesse de projection ce

qui conduit a :

+«+ Une faible pollution ;

¢+ Une réduction de rebondissement donc de pertes ;

% Le dosage en eau est plus précis ;

« Avec cette méthode il est plus facile d’automatiser le mode de projection, ce qui

permet des rendements plus élevés qu’avec la méthode par voie séche.

A titre des inconvénients, il convient de noter que la compacité et I’adhérence du béton

en place est moins satisfaisante qu’avec la voie séche.

Béton frais mouillé

Air comprimé

Accélérateur liquide
>

el DA y
L (/////A

Figure 1V.6 : Projection par voie mouillée

—_—
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IV.2.4 Les voiites parapluies [26]

La méthode dite de volte parapluie permet de soutenir une longueur plus importante en
avant du front de taille. Les vodtes sont constituées de tubes métalliques disposés en couronne
sub-horizontale suivant le contour de la section qui sera excavée et prennent appui sur des

cintres posés au fur et a mesure de I'avancement.

Les vodtes-parapluie sont généralement utilisées pour le creusement de la demi-section
supérieure, le creusement du stross se faisant apres confortement éventuel des piédroits, par

exemple par colonnes de "jet- grouting” ou de micropieux.

Les vodtes-parapluie conviennent bien aux terrains hétérogenes, éboulis ou roches

fortement fracturées.

volltes-parapluie emboitées

cintres métatliques

Figure IV.7 : Vodtes parapluie emboitées

IV.3 Modes d’action des soutenements

Le souténement provisoire est une structure qui permet d’assurer la stabilité des parois
d’une cavité souterraine pendant le temps qui s’écoule entre son creusement et la mise en

place éventuelle du revétement définitif.

Si I’on classe les souténements provisoires en fonction de leur mode d’action par

rapport au terrain, on peut en distinguer trois catégories différentes :
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IV.3.1 Soutenements agissant comme support

Dans ce mode de souténement, la capacité de résistance propre du sol joue un réle

moins important par rapport aux €léments de soutenements. Nous citerons a titre d’exemples :

v" Les cintres métalliques (lourds, légers)
v Les plaques métalliques assemblées
v" Les voussoirs en béton

v" Les tubes (vodtes parapluie)
IV.3.2 Soutenement agissant par confinement du terrain encaissant

Ce mode de soutenement permet au terrain de participer a sa propre stabilité, en

développant sur la paroi de I'excavation des contraintes radiales de confinement.

Les techniques les plus utilisées sont : Le béton projeté et les boulons d'ancrage.

IV.3.3 Soutenement agissant par renforcement du terrain encaissant

Lorsqu’un tunnel rencontre des terrains difficiles, généralement meubles dépourvus de
cohésion ou en présence d’une importante charge hydrostatique associée a une grande
perméabilit¢ du sol, provoquant des venues d’eau importantes, nous faisons appel
généralement aux méthodes d’amélioration des caractéristiques du sol en place. Cela consiste
a modifier les caractéristiques géotechniques propres du terrain afin de lui permettre de se

stabiliser par lui-méme.

Les plus importantes de ces techniques sont :
v" Injection
Le procédé de traitement par injection consiste a remplir les vides du terrain (fissures ou
pores) par un produit liquide ou en suspension appelé coulis qui se solidifie dans le temps.

L'injection a pour résultat de réduire la perméabilité et/ou d'augmenter les

caractéristiques mécaniques d'une roche ou d'un sol.
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v’ La congélation

La congélation des terrains aquiféres instables est un procédé ancien, a caractere
provisoire, employé pour le creusement de fouilles, de puits et de galeries. Elle permet de

former autour de la future excavation une paroi gelée dure et imperméable.

v" Drainage

Le drainage se fait a I’aide de systémes de drainage ou avec des pompes pour empécher

une venue d’eau dans le tunnel. Parmi les techniques de drainage :

% Rabattement de la nappe varie avec le coefficient de perméabilité du terrain;

% Murs drainants pouvant étre provisoires ou définitifs.

IV.4 Soutéenement immédiat [5]

Le soutenement immeédiat, appelé aussi souténement par la méthode autrichienne
(N.A.T.M), est apparu dans les années 60. La technique de souténement combinant boulons et
béton projeté s’est imposée sur presque tous les chantiers de tunnels, tant son efficacité est
grande.

IV.4.1 Principe de la méthode

En couplant ’usage du béton projeté avec un boulonnage radial systématique, on s’est
apercu que dans la majorité des terrains rencontrés en tunnel, on obtenait des resultats
intéressants. Au lieu de "supporter" simplement le terrain perturbé par le creusement, elle
permet a celui-ci de se soutenir lui-méme. En d’autres termes, c’est la roche elle-méme qui

participe au soutenement.

En autorisant une convergence controlée, le systeme boulons-béton projeté (et
éventuellement treillis soudé) crée une redistribution des contraintes dans le massif et un état

d’équilibre stable.

IV.4.2 Les caractéristiques de la méthode

v L'excavation se fait a pleine ou demi-section, et parfois en sections divisées dans le
but de mettre le souténement en place aussi rapidement que possible. La mise en place

d'un radier doit souvent étre prévue dans les terrains ou cette méthode est compétitive.
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v" Des ancrages scellés (mortier ou résine) contribuant a créer dans le terrain une vodte
armée.

v une coque mince de béton projeté (5 a 25 cm) (généralement armée de treillis soudés)
solidaire du terrain.

v" des cintres Iégers coulissants qui renforcent la coque de béton projeté.

IV.4.3 Avantages

Cette méthode s'applique a de nombreuses catégories de terrain (des roches tres
résistantes aux roches broyées). Un des avantages majeurs de la méthode est que le passage
d'une catégorie a une autre ne nécessite pas de moyens supplémentaires. 1l suffit d'adapter la

densité du soutenement, le pas d'avancement ou de modifier les phases d'excavation.

Dans tous les cas, les moyens matériels nécessaires n'impliquent pas d'investissement

important.

Enfin, par le fait méme que le terrain est appelé a se soutenir partiellement lui-méme, le
gain sur les quantités de souténement & mettre en ceuvre doit permettre une économie par

rapport aux méthodes traditionnelles.
IV.4.4 Leslimites de la méthode

Elle est limitée :

v' par I'hétérogénéité du terrain et sa fracturation, qui peut empécher d'obtenir a
I'abattage une excavation réguliére ou produire des concentrations anormales de
déformations;

v' par l'inaptitude du terrain au boulonnage;

v’ par l'importance des venues d'eau et/ou de la charge piézométrique qui empéchent la

mise en place du béton projete.
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IV.5 Choix d’'un mode de soutenement [8]

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

successives :

v" Une phase d’analyse technique du probléme qui aboutit a 1’élimination d’un certain
nombre de types de soutenement en raison de leur incompatibilité avec certaines des
données techniques du projet qui peuvent étre d’ordre géotechnique, géométrique ou
liées a ’environnement.

v" Une phase complémentaire d’analyse économique qui fait intervenir : d’une part le
dimensionnement du souténement qui est 1I’'un des éléments de calcul du colt. D’autre
part les éléments de prix de revient propres a 1’organisation du chantier considéré :

+¢+ Plus ou moins grande mécanisation ;
¢+ Longueur du tunnel ;

+«» Délais a respecter.
IV.6 Mode de soutéenement pour notre tunnel

Le choix d’un mode de soutenement pour notre tunnel était basé sur les différents

parametres cités auparavant ce qui nous a mené au choix suivant :
Souténement type A : terrain tres difficile

Ce souténement est adaptable a la téte Est vu la trés faible stabilité du terrain. 1l est

constitué de :

v" Cintres HEB 220 avec un espacement de 50 cm;
v" Des boulons d’ancrage HA32 avec 4 a 6m de longueur et un espacement de 40 cm.

v" Un treillis soudé placé dans un béton projeté d’épaisseur 30 cm.
Soutenement type B : terrain moyennement facile

Il est prévu pour les terrains de classe RMR 111 (voir annexe A) ce qui est le cas de notre

section médiane. Il est constitué de :

v Cintres HEB 220 avec un espacement de 150 cm ;

v Un treillis soudé placé dans un béton projeté d’épaisseur 30 cm.
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IV.7 Conclusion

La détermination du souténement constitue 1’un des éléments essentiels du projet et de
I’exécution des tunnels. Il s’agit d’un probléme particuliérement complexe en raison de
I’influence de trés nombreux parametres. Le choix d’un type de souténement doit donc
toujours étre a la charge d’un ingénicur expérimenté, que ce soit pendant les études ou

pendant les travaux.

Les souténements type A pour la section Est et type B pour la section médiane sera
justifié ultérieurement dans les chapitres 1V et II1V. Cette vérification est précédée par un

calcul des charges agissantes sur le tunnel qu’on va 1’aborder dans le chapitre suivant.
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CHAPITRE V Calcul des charges

V.1 Introduction

Les principales charges agissantes sur les constructions souterraines proviennent de la
poussée des couches constituant le terrain, c'est a dire la poussée géologique (appelée aussi

poussée du souterrain) et la pression hydrostatique.

La détermination de la poussée du souterrain est un des problémes les plus difficiles que
I’on rencontre dans le domaine des sciences de I’ingénieur. Sa complexité ne réside pas
seulement dans les difficultés que représente la définition de 1’état de contrainte du milieu
hétérogeéne, mais aussi par I’influence déterminante qu’exercent sur les poussées rencontrées,
la forme et les dimensions du soutenement ainsi le temps s’écoulant entre les travaux de

dérochement et la pose de 1’étayage.

Afin d'évaluer quantitativement ces contraintes il existe de nombreuses méthodes et de

formules empiriques qui souvent sont notablement différentes selon les hypothéses adoptées.

Certaines de ces méthodes ont une bonne confirmation expérimentale. Nous exposerons
dans ce chapitre les différentes poussées qui se définissent en contraintes verticales agissantes
sur la calotte engendrant des poussées latérales sur les flancs du tunnel ainsi que quelques

méthodes pour la détermination de ces contraintes.

V.2 Les pressions souterraines [7]

La nature de la poussée rencontrée dépend d’une facon prépondérante de la nature du

rocher et de sa situation en profondeur. Selon ’origine, il existe trois types de poussée:

v' poussée de détente : due au détachement de la masse rocheuse de la calotte
engendré par la décompression du massif rocheux.
v Poussée géologique : due au poids des couches situées au-dessus de I'excavation.

v Poussée de gonflement : due a une augmentation du volume des roches.

V.2.1 Poussée de détente [7]

La poussee de détente est un phénoméne qui se produit juste aprés l'excavation d'une
cavité, elle induit une diminution du champ de contrainte au voisinage de la cavité qui se
traduit par une décompression du sol. On peut considérer comme poussee de détente toutes

pressions dues au poids de la masse de rocher située a I’intérieur de la vo(te de pression.
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Dans les constructions des tunnels, les causes du développement de la poussée de
détente sont a rechercher avant tout dans les imperfections de 1’excavation et, en deuxiéme
lieu, dans celle de 1’étayage. Plus on retarde la pose du souténement, plus on laisse la chance a
I’extension de la poussée de détente, dont le développement ne se fait qu’aprés un certain

temps.

Le phénomene 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 piédroits, puis par
une extension vers le haut sous forme d'ogive, jusqu'a ce que les c6tés du triangle forment un

angle a.

Terrain naturel

Figure V.1 : processus d’affaissement du coin de volte surmontant un souterrain
La hauteur de l'ogive est donnée par la formule suivante:

L __h b
M 2tg®/,  2sing

Avec:
h : hauteur de couverture
b : la largeur de I’excavation.
a: angle au sommet de profil d’équilibre.

¢: angle de frottement interne.
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V.2.2 Poussée géologique [7]

Cette poussée est la manifestation directe de la pression géostatique perturbée par divers
effets tectoniques et qui est en relation directe avec la composition géologique. Elle apparait,
suite aux travaux d'excavation dans I'entourage du profil ou I'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 piédroits.

Dans le cas de la poussée géologique on a donc affaire, non pas a des efforts, mais a des
mouvements suscités par les travaux d’excavation, et qui s’étendent a une zone d’une étendue
déterminée. Ce processus de mouvement débute au moment ou a la suite du regroupement des
poussées le long des piédroits, la pression croissante atteint le double de sa valeur initiale, si

bien qu'elle finisse par dépasser la résistance a la compression simple de la roche.

V.2.3 Poussée de gonflement [7]

Dans quelques roches argileuses ou altérées, nous retrouverons sous certaines
conditions, cette forme de poussée souterraine qui est la poussée de gonflement. Cette poussée

peut étre:

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

v/ Soit d'origine chimique, due a une fixation deau 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 lI'anhydrite CaSo, en

gypse au contact de l'eau :

CaSos + H, 0 — C(CaSosH20
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V.3 Méthodes de détermination des charges agissantes sur un

tunnel [7]

Apreés avoir exposé 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.
V.3.1 Evaluation des charges verticales [7]

Le dimensionnement pratique des tunnels doit se faire suivant des points de vus
différents, selon que ’on tienne compte de la charge de la zone de détente entourant
I’évidement ou que 1’on fasse, en outre, intervenir la situation du tunnel en profondeur et

I’influence de la hauteur de recouvrement.

Nous aborderons dans ce qui suit quatre de ces méthodes pour la détermination des

contraintes verticales.

a) Théorie de TERZAGHI
La théorie de la pression souterraine de TERZAGHI 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
soutenement. Ces déplacements sont suffisamment importants pour qu'une série de surface de

glissement fasse apparition. Selon cette théorie, le développement de la masse de terrain de
largeur B sera entravé par I'effet de vodte faisant un angle de frottement de (% + %) agissant

le long des plans de glissement.
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terrain
naturel

Figure V.2 : hypothese de base de la théorie de la poussée souterraine de TERZAGHI

Avec:
H : la couverture du terrain.
m : la hauteur de 1’excavation.
q : la surcharge en surface.

b : la largeur de I’excavation.

Ona:B =b + 2mtg(%—§)

La contrainte verticale est calculée suivant la formule :

(By — 20) —(2KHtg9) —(2KHtgp)
o, =———>—|1—¢ B ] + qe B
2Ktge

K: coefficient de poussée active généralement égale a 1 [7]

Pour de plus grandes profondeurs, I’effet de volte ne se fait plus sentir jusqu’a la

surface. A partir d’une certaine hauteur (H, > 2.5B), le tassement des couches inférieures

n’influence plus 1I’état de contrainte des couches supérieures.
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Py=yH,
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2 g H>
< >
y
b

Figure V.3 : pression s’exercant sur des souterrains a grande profondeur d’aprés TERZAGHI
L’ expression de la contrainte verticale devient donc :

_ (By—20) —(2KH,tgo) —(2KH,tgo)

GV—W 1—e B ]+p1e B

b) Théorie de BIERBAUMER
Cette théorie admet que l'ouvrage est chargé par une masse de roche délimitée par une

parabole de hauteur h = a H et que le massif aura tendance a glisser suivant un angle de
TL®
(4 + 2)'

Terrain naturel

B

H ¢ Parabole de charge
i h=aH

Figure V.4 : répartition de la poussée du souterrain selon BIERBAUMER
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La contrainte verticale est donnée par I’expression suivante:
0, = vYh =yaH
Avec:
h : Hauteur de la parabole de charge.
a: Coefficient de réduction.
H : Couverture du terrain.
Le coefficient de réduction a est déterminé par la relation suivante :

ot (-9)
B

a=1-
{ Si H est faible —>a=1

Si H trés grand (H > 5B) =—> « = tg* G — %)

Avec: B=b+2mtg G—%)

c) Théorie des poids des terres
La charge verticale qui surmonte la volte du tunnel est déterminée par une descente
totale des couches se trouvant au—dessus de I’ouvrage. Cette méthode est valable pour des
ouvrages situés a de faibles profondeurs. Elle est réputée pénalisante du fait qu’elle ne prenne

pas en compte 1’effet de la voite, d’ou un surdimensionnement de I’ouvrage.

L’expression de la pression verticale est :

Oy =ZYihi+q

Avec :
y;: Poids de la couche i

h; : Hauteur de la couche i

g : surcharge
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La charge

q .
UL

hl

- - - -5 - ) ——
e e e e P P e P
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Figure V.5 : Théorie des poids des terres

d) Théorie de PROTODIAKONOV
La théorie de PROTODIAKONOYV est basée sur la définition statique d’une volte
naturelle située au dessus du terrain excavé de forme parabolique et de hauteur hp.

Terrain naturel

1
1
1
+ 1
H BRI T Parabole de charge t
| , hp
| '
| b
u .‘,
= = 1 § ) +
; & @t
m T
b

Figure V.6 : répartition de la charge verticale d’aprés PROTODIAKONOV
La contrainte verticale est donnée par: g, = yh,,

Telle que :

B
hp_z_f
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B=b+ 2mtg G—%)

f : coefficient de résistance calculé pour différents terrains

tg ¢ sol granuleux
C J4 7 = N .
f=) tgo+ - sol cohérent (o : résistance a la compression)
c
% sol rocheux (o : résistance de dureté de la roche)

Tableau V.1 : Coefficient de résistance des roches ( f) selon PROTODIAKONOV

] Reésistance a la o Angle de
Degré de Coefficient de
Catégorie - rupture o - frottement
résistance résistance f )
(Kgf/cm?) interne
Résistance
I , . 2000 20 87
supérieure
Roches tres
1 L. 1500 15 85,5
résistantes
Roches de
I 900 8 82
bonne tenue
Roches assez
v L. 550 6 75
résistantes
Roches de
Vv résistance 350 3 70
moyenne
Roches assez
VI . . 200 15 65
inconsistantes
Roches
VII . . 200 a 150 1 50
inconsistantes
Terrains
VIII 200 a 150 0,6 30
meubles

B : Par expérience, on a montré que les résultats de cette théorie sont surtout satisfaisants

pour les profondeurs telle que :

2f

b opg<t

f
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V.3.2 Evaluation des charges horizontales [7]

Bien que le but principal de I’examen des charges agissantes sur le souterrain soit la
détermination de la pression a la calotte, c'est-a-dire la charge verticale, il n’est pas moins
capital de connaitre la grandeur des poussées latérales dont on a également besoin pour le
calcul du profil car I’influence de la poussée latérale peut dépasser, dans certaines

circonstances, celle de la pression verticale.

La détermination de la pression latérale demande que 1’on tienne compte non seulement
de la pression agissant comme charge active, mais encore de I’effet de la butée des terres
engendrée par la déformation. L’examen attentif de cette question présente un intérét certain

du point de vue dimensionnement économique.

Nous aborderons dans ce qui suit quelques méthodes qui nous permettrons d’évaluer ces

pressions.

a) Théorie de TERZAGHI
Selon TERZAGHI la poussée latérale peut étre calculée approximativement par la

formule suivante:

0,3y (0,5m+hy) pour le cas général
oh= yHthG - g) pour les terrains granuleux ou ébouillis
o, 1VTV pour les roches de bonne tenue

Avec :
hp: hauteur du noyau de détente

v : coefficient de poisson

b) L’expérience soviétique
La base de cette expérience est que la poussée latérale doit étre prise en considération
commettant une répartition trapézoidale limitée par deux valeurs extrémes situées au niveau

de la calotte et du radier.
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Terrain naturel

B
t
1
4
+ t
H ' - £| Parabole de charge T+ o+
o £ L M h=aH
| ‘
| ;
KSR
Oh1 |, (% P BB Oh1
— T -
b ot ¢
> gt g
m ' 2 <
4 ' <
» : i H f : <
On2 b Oh2

Figure V.7 : répartition de la poussée selon I’expérience soviétique

La poussée latérale spécifique au niveau de la calotte est :

om = vhatg? (3 —3) —2Ctg (3 - %)

La poussée latérale au niveau du radier est :

@

Onz = ¥ (hy + m)tg? (% - %) —2Ctg (% — E)

b

Avec: h, = ey

c) Méthode de RANKINE [9]
Ce chercheur admet que la poussée horizontale est a répartition trapézoidale et en

fonction de la charge verticale. Elle est donnée par les formules suivantes :

v" Au niveau de la calotte

o1 = K, 0, A court terme (c’est le cas du souténement provisoire).
on1 = Kooy, A long terme (c’est le cas du revétement définitif).
Avec :

oy . la contrainte verticale
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K, = tg? (% - %) Coefficient de poussées actives
K, = (1 — sing) Coefficient des terres au repos

v Au niveau du radier
Op = Op1 t Opy

Telle que :

=’ (5-2) 210 (-3

Terrain naturel

Figure V.8 : répartition des contraintes selon la théorie de RANKINE

V.3.3 Evaluation des pressions agissantes au niveau du radier [7]

La pression au radier d’une section de tunnel devait correspondre a 1’effort de réaction
contre la pression a la calotte. Toutefois, en raison de la coopération des masses de terrains
environnantes a la résistance du revétement, cette pression au radier étant généralement
inferieure a la pression en calotte. Selon TERZAGHI, I’expérience a démontré que 1’ordre de

grandeur de la pression au radier est approximativement la moitié de la pression a la calotte.

L’augmentation de la profondeur provoque 1’accroissement de la pression a la calotte,
tandis que cette méme surcharge diminuera la pression au radier. L’évolution et la répartition
de cette pression depend de la méthode de creusement notamment pour le cas de creusement

en diverses phases.
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Dans la pratique, c'est surtout dans les terrains peu consistants et plus particulierement
dans les sols plastiques et dans les argiles imbibées d'eau que I'on doit faire face au probleme
de la poussée sous le radier. Si les contraintes géostatique 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 phénomeéne. Nous exposerons ’une des

méthodes les plus importantes a savoir : la méthode donnée par TSIMBARIEVITCH
v Méthode de TSIMBARIEVITCH

Tsimbarievitch s’est consacré a 1’étude théorique de la pression du rocher au radier en
se basant sur les conditions d’équilibre du radier dans une tranchée étayée, il part de 1’idée
que sous I’effet de la poussée verticale exercée par les masses du terrain latérales, un coin du
radier aura tendance a ce déplacer vers I’intérieur de 1’excavation, ce déplacement étant

équilibré par ’effet de la butée des terres situées sous 1’évidement.

Figure V.9 : calcul de la poussée au radier d’aprés Tsimbarievitch

+«+ A une profondeur z sous le radier la valeur de la poussée des terres sera :

E. = (p+2n)tg’ G—3)-2CteG —3)
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A la méme profondeur z la valeur de la butée des terres sera :
— 2™, @ T e
Ep =zytg (4 + 2) + 2C tg(4 + 2)

_ PAa—2C(Ap+/2a)

Y(Aa—2a)

Pour E, = E, la profondeur z vaut : z
Telle que :
=tg?Z -2

Ao =t’C -9

b =tg" G+

p=2Xi-1thivi+4q
La résultante des efforts E= E.-E,, agissante a la direction de I'excavation est :

1
E= Y—ZZ (z + 2H) tgz(g — %) —-vz22tg? G+ D)

Cette résultante peut étre décomposée en deux composantes T, paralléle, et S,
perpendiculaire a la série des plans de glissement :

T P

T =E ———
cos(4 2)
TP

S =E - — =
sm(4 2)

En tenant compte du fait que le déplacement du terrain est provoqué par des efforts

venant des deux cotés on obtient une résultante définie par Ty :

__2E 2T @
TO _cosq)Sln (4 2)

La résultante T exerce son action suivant 1’axe centrale verticalement. Cette pression
dirigée vers le haut est équilibrée soit par une charge g soit par une forme contre vodte du

radier, la charge doit étre repartie sur la longueur Y, calculée par la formule suivante:

VA

T_¢

Y =—————
9(G =7

Enfin la contrainte sous le radier est calculée par la formule :
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La vérification de non soulévement du radier consiste a assurer :

4C
o Sm(2+sin(p)coscp

V.4 Pression de I’eau souterraine [7]

Outre les pressions du rocher, et dans la mesure ou ils se trouvent au-dessous du niveau
de la nappe d’eau phréatique, les tunnels doivent souvent subir I’action assez importante de la

pression d’eau extérieure.

La présence de I’eau dans le terrain ne se manifeste pas seulement sous la forme de la
pression directe agissante sur I’ouvrage, elle aura aussi pour effet de diminuer la résistance du
rocher ; le tunnel sera, par conseéquent chargé par le poids plus grand des roches imbibées

d’eau, représentant, par suite d’une plus grande détente.

V.5 Charges et surcharges utiles [7]

V.5.1 Charges intérieures

Les charges dues au poids ou a la vitesse des véhicules circulant a 1’intérieur d’un
tunnel sont en général négligeables par rapport aux poussées des terrains. C’est la raison pour
laquelle, a I’exception d’ouvrages soumis a de fortes pressions intérieurs (comme les galeries
d’eau sous pression, réservoir de gaz souterrain) les charges intérieures ne sont habituellement
pas prises en considération, et cela d’autant plus que ces charges travaillent dans le sens
contraire a celui des charges extérieures. De point de vue de la sécurité de dimensionnement

c’est donc le tunnel vide qui présente 1’état dangereux.
V.5.2 Charges provenant de la surface du terrain

Les charge des provenant du poids de batiments, des véhicules circulant a la surface ou
des ouvrages de services publics qui se trouvent au-dessus d’un tunnel a faible couverture
peuvent avoir une certaine influence sur le dimensionnement de ce dernier. Cependant au-dela

d’une épaisseur de 8m de la couverture, leur influence peut généralement étre négligée.
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V.6 Calcul des charges agissantes sur le soutenement de la

section portail Est

Tableau V.2: Données de la section Est

H(mM) | yn(kN/m3) | C(kPa) 9 () v b(m) my(m) ma(m)
30 21 5 18 0.3 15.34 7.67 11.65
Avec :

m; : hauteur de I’excavation de la demi-section supérieure

M, : hauteur de I’excavation de la section totale

V.6.1 Calcul de la contrainte verticale active agissante sur

soutenement provisoire

a) Théorie de poids des terres

La contrainte verticale vaut : g, = ), y;h; + ¢ =21x30

> o, = 630 kN/m?
b) Théorie de TERAZGHI

La largeur de la vodte de décharge B est :

B=b+2mtg(;—2) 1534+2x767xt(” 18) 25.45
= m ———=] =15. . ———|=2545m
AV AV

La pression exercée sur la calotte sera :
= (By=20) |, _ e-(ngItw)] + qe—(ngtgw) _ (25.45X21—2X5) 1— e_—(2X235§:;g18)]
2Ktge 2Xtg18

> o, = 432 kN/m?
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c) Théorie de BIERBAUMER

Le coefficient de réduction o vaut :

30 x tg181g® (7 — %)

(-9

B 25.45 =08

a=1
La contrainte verticale est égale a : o, = yh = yaH = 21 X 0.8 X 30
= ¢, = 504 kN/m?*
d) Théorie de PROTODIAKONOV

hp —b _ 1531 7.67m  Avecf=1=» voirtableau V.1
2f ~ 2x1

La contrainte verticale est . o, = yh, = 21 X 7.67
= 0, = 155 kN/m?

V.6.2 Calcul de la contrainte horizontale active agissante sur le

souténement provisoire

a) Théorie de TERZAGHI

_ b _ 1534
p 2sing 2Xsin 18

= 23.85m

La contrainte horizontale vaut : 6, = 0,3y (0,5m + hp) = 0.3x21x (0.5x7.67 + 23.85)

-)ah = 174-kN/m2

b) L’expérience soviétique
b 14.74

27 sin2¢  sin(2x18) m

Au niveau de lacalotte : g,y = yh,tg? G — %) — 2Ctg G - %)

T 18 18

Op1 = 21x 25.07x tg? (Z 2) —2x5xtg G— 7)

= 0p, = 271kN/m?
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Au niveau du radier : Onz = ¥ (hy + M)tg? G — %) — 2Ctg (% - %)

—21><(2507+767)xt2(n 18) 2 x 5t (” 18)
Orz = ' ' V) AV

= 0}, = 353 kN/m?
c) Méthode de RANKINE

Le coefficient de pression des terres actives vaut : K, = tg* (g - 178) = 0.43

Au niveau de la calotte : oy, = K0,
op1 = 0.43 x 630
= 01 = 271 kN/m?

Au niveau du radier : Op = Opq + Opy

on = (=) -2cta (5

— 2 (T 18 T 18
Opy = 7.67 X 21 X tg (Z—7>—2><5th(z—7)
= 0, = 88 kN/m?

Op =271+88

> g, = 359 kN/m?

V.6.3 Calcul de la contrainte verticale active agissante sur le

revétement définitif

a) Théorie des poids des terres

La contrainte verticale du terrain : g, = Y y;h; + ¢ =21 x 30

= o, = 630 kN/m?*
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b) Théorie de TERZAGHI

La largeur B vaut:

T @ s
B=b+ 2mtg (Z_E) =14.74 + 2X11.67th<

La contrainte verticale exercée sur la calotte :

18Y 3170
4 2)‘ U m

_ (By—zc)[ QM —(KHtgp) (31.7><21—2><5)[ e—(2X30xtg18)]
v - - T —— —

B ] + qge B 31.7
2Ktgo 2Xtg18

= o, = 464 kN/m*
c) Théorie de BIERBAUMER

Le coefficient de réduction vaut :

L 1_Htgg0tg2(% — %) _ 1_30th18tg2(g - %)
B 31.7

= 0.84

La contrainte verticale au niveau de la calotte vaut :

0, =Yh=vyaH =21 %X 0.84 X 30
= ¢, = 530 kN/m?*

d) Théorie de PROTODIAKONOV

Avec:f=1 =>» voir tableau V.1
La contrainte verticale est : o, = yh, = 21 X 7.37
> 0, = 155 kN /m?

V.6.4 Calcul de la contrainte horizontale active agissante sur le

revétement deéfinitif

a) Théorie de TERZAGHI

h,=—2 = 7 _5385m

P 7 2sing  2xsin18
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La contrainte horizontale vaut: o = 0,3y (0,5m+hp) = 0.3x21x(0.5x11.65 +
23.85).

> o, = 187 kN/m?

b) L’expérience soviétique

oo b 1474 o
27 sin2¢  sin(2x18) 7 m
- _ 2(t_ %) _ T_¢
Au niveau de la calotte op1 = yYhytg (4 2) 2Ctg (4 2)

ony = 21x25.07xtg? (2 - 2) - 2x 5tg (- £)

> 01 = 271 kN/m?

Au niveau du radier Ohz = y(hy + m)tg? (E -~ %) —2Ctg G —~ 2)

4 2

Onz = 21x (25.07 + 11.65) xtg? (T - ) — 2x5tg (T - %)

> o}, = 400 kN /m?

c) Méthode de RANKINE

Le coefficient de poussée au repos : K, = (1 — sin18) = 0.59

Au niveau de la calotte  ay,; = K0,
on1 = 0.59 X 630

-> Op1 — 372kN/m2

Au niveau du radier Op = Op1 + Opa

o= mtg? (2-2) = 2019 (52

4 4 2

Onp = 1165 x 21 x tg? (3 - 2) —2x 5 x tg (3 - 3)

4 2
> g,, = 105 kN/m>

> o}, = 477 kN/m?
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V.6.5 Calcul de la contrainte active agissante sur le radier du

revéetement définitif

v" Selon la théorie de TSIMBARIEVITCH
_ PAa—2C(/Ap+/A3)

Y(Ap—2a)

Pour E, = E,, la profondeur z vaut :  z
Avec :

Ao =tg2(5—2) = tg? (45 - ) = 0.528
Ap = thG + %) = tg? (45 + %) = 1.89

p =X, hy; +q=630kN/m?

_ 630x0.528 — 2 x 5(+/1.89 +0.528)
2= 21(1.89 — 0.528)

= z=10.89m

La résultante des efforts E agissante en direction de I'excavation est :

E= % (z + 2H) tg? G — %) —2v22tg2C + 9

_ 21x10.89
o 2

E (10.89 + 2 x 30) x 0.528 — % x 10.892 X 1.89 = 1926.46 kN/m

Et la résultante définie par Toest :

__ 2X1926.46
- cos18

_ 2E ) E_g
To_coscpslrl (4 2)

sin%(45 — =)
T, =1400kN/m

Elle est répartie sur la longueur Y, calculée par la formule suivante:

z 1089

Y= tgG—3) V0528

=1498 =15m

La contrainte sous le radier est calculée par la formule :

Ty 1400
o=—=—
Y 15

> 0=94 kN/m?*
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La vérification de non soulévement du radier consiste a assurer que:

4C

0 —
1-sin¢@

4

1-—

= 0 > 63.56

c . _
o (2+singp)cosp =

(2 +sing) cos ¢

4X

1-s

=» non Vérifié

D’ou la nécessité de la mise en place d’un radier contre vouté.

inslg (2 + sin18) cos 18 = 63.56 kN /m?

Tableau V.3 : récapitulatif des poussées agissantes au niveau de la section Est

Section ) )
Demi-section
. Section globale
Type de charge superieure
® TERZAGHI 432 464
S
o
IS E BIERBAUMER 504 530
S £
(5]
g 525 POIDS DES TERRES 630 630
ey
© PROTODIAKONOV 155 155
TERZAGHI 174 187
'E Au niveau de
£ 270 271
3 EXPERIENCE | lacalotte
% SOVIETIQUE | Ay niveau du
€ ) ) 348 400
.g coin radier
S .
< Au niveau de
S 271 372
& la calotte
) RANKINE
Au niveau du
. i 359 477
coin radier
o 3
=28 %
s 2 = X TSIMBARIEVITCH -- 94
c 5 L =
(@) % = x
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V.7 Calcul des charges agissantes sur le soutenement de la

section médiane

Tableau V.4: données de la section médiane

H(m) | ya(kN/m2) | C(kPa) | ¢ (°) v b(m) my(m) | mz(m)

170 22 100 35 0.3 15.14 7.57 11.45

V.7.1 Calcul de la contrainte verticale active agissante sur

souténement provisoire

a) Théorie des poids des terres

La contrainte verticale vaut : g, = ) y;h; + q = (62x21) + (108x22)

0, = 3678 kN/m?

b) Méthode de TERZAGHI

Lalargeur Bvaut: B = b + 2mtg (T — %) = 15.14 + 2x7.57x tg(45-2) = 22.1m

La couverture H=170m (H > 2.5 x B=55.25m), donc la pression exercer sur la calotte sera :

(By — 20) —(2KHytg) —(2KHytge)
o, =—>—|1—¢ B + yH;e B
2Ktge

Ou:

H, =55.25m

Hl = H - H2: 11475m

(22_1 X 22 —2 X 100) —(2%x1x55.25Xtg35) —(2%X1x55.25xtg35)
o, = 1—e 221 ] +22x%x114.75 % e 221

2Xx1xtg35

>0, = 274 kN/m?

c) Théorie de BIERBUMER

B=hb+2 t(E—f)—1514+2x757x1:4(z 3—5)—221
= mtg(z—>) = 15 57xtg* (7 - =)= 22.1m

H trés grand (H>5B) : a = tg* (% - 2) = tg* (" 375) > 0=0.0734

2 4

ENP 2012 64



CHAPITRE V Calcul des charges

La contrainte verticale est égale a: ¢, = yh = yaH = 22x0.0734x170
S0, = 275 kN/m?

d) Théorie de PROTODIAKONOV

b 15.14
hp —;—5—2.427’)’1

Avec : =3 =>» voir tableau V.1

La contrainte verticale a la calotte est : g, = yh, = 22x 2.42
> ¢, = 54 kN/m?

V.7.2 Calcul de la contrainte horizontale active agissante sur le

souténement provisoire

a) Théorie de TERZAGHI

b 14.5
h, = — = - = 12.64m
p 2sing 2 xsin 35

o, = 0,3y (0,5m + hp) = 0,3x22 (0,5x7.57 + 12.64)

> o, = 108 kN/m?

b) L’expérience soviétique

hp = —— =—2  _ 1543m

sin2 ¢ sin(2x 35) o

Au niveau de la calotte : oy, = yh,tg? G — %) — 2Ctyg G — %)

On1 =22 % 1543 x tg? (45 - 2) = 2x 100 x tg (45 - )
90’h1 =—1ZkN/m2
Au niveau du pied droit : =y (h, + m)tg? (E—f) —2Ct (E_Q)
u p topz = Y( D m)tg 2 2 g 7 2

Ohz = 22 % (1543 + 7.57)tg? (45 — Z) - 2x100 x tg (45 - )

20, = 32kN/m?
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c) Méthode de RANKINE
_ s 2(F_ P\ _ . 2 35\ _

Ko=tg®(5-%)=tg*(45-2) =027

Au niveau de la calotte :  ay,; = K, 0,
ony = 0.27x 275
S0, = 75kN/m?

Au niveau du pied droit: oy, = gy + o33

_ 2 (T _ @ T 9

o2 = mytg® (3-3) =2t (5= %)
Onz = 7.57 x 22 x tg? (45 — ) — 2 x 100 x tg (45 — )
= 04, = — 60.77 kN /m?
Op = Op1 t Opy
= ¢, = 14 kN/m?

V.7.3 Calcul de la contrainte verticale active agissante sur le

revétement définitif

a) Théorie des poids des terres

La contrainte verticale vaut : o, = Y y;h; + q = (62x21) + (108x22)

>0, = 3678 kN/m?

b) Méthode de TERZAGHI

Lalargeur:B=b + 2mtg (g — g) = 15.14+2x11.45xtg (45—335): 26.46m

Avec :

H, = 2.5 X B =66.15m

H, = H — H,=103.85m

La contrainte verticale est calculée comme suit:

(By — 20C) —(2KHytgp) —(2KHytg )
=————|1-ce¢ B +yH;e B
2Ktgp

v
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(26.46 X 22 — 2 x 100) —(2X1X66.15xtg35) —(2X1X66.15xtg35)
= 1—e 26.46 ] +22x103.85X%e 26.67
2Xx1xtg35

Oy

>0, = 336 kN/m?

c) Théorie de BIERBAUMER
o, =Yh =vyaH
B=26.46m

La couverture du terrain H est tres grande (H>5B) :

a = tg* G - 2) = tg* (45 - 3—25) =0.0734

2
o, = 22x0.0734x170
= ¢, = 275 kN/m?

d) Théorie de PROTODIAKONOV

hy =2 =222 = 242m
2f  2x3

Avec : f =3 =» voir tableau 5.1

La contrainte verticale a la calotte est : g, = yh, = 22x 2.42

> g, = 54kN/m?

V.7.4 Calcul de la contrainte horizontale active agissante sur le

revétement définitif

a) Théorie de TERZAGHI

hy= —— =12.67m

" 2sin 10

La contrainte latérale vaut : g, = 0,3y (0,5m + hp) = 0,3x22 (0,5x11.45 + 12.67)

>4, =122 kN /m?
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b) L’expérience soviétique

b 15.54
hy=—— == =15.43m
sin2¢ sin2X35

Au niveau de la calotte : oy, = yh,tg? G - %) —2Ctg G - %)
0hy = 22x15.43xtg? (45 - “”2—5) — 2x100xtg (45 - 32—5)
> oy, =— 12 KN/m?

Au niveau du pied droit : oy, = y(h, + m)tg? G — %) — 2Ctg (g — %)
Ohy = 22x(15.43 + 11.45)t g2 (45 - ?) — 2x100xtg (45 - 375)

> 04, = 57 kN/m?

c) Méthode de RANKINE
K, = (1 — sin35) = 0.43
Au niveau de la calotte :  ay,; = K, 0,

ony = 0.43x336
> Op1 = 33kN/m2
Au niveau du pied droit : g, = gy, + 03,

_ 2 (T_9\_ n_¢
Oy = mytg (4 2) 2Ctg (4 2)

_ 2 35 35
Onp = 11.45x22xtg? (45 - Z) - 2x100tg (45 - 2)
>0, = — 35.85 kN/m?
Op = Op1 t Op

= ¢, = -3 kN/m?
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V.7.5 Calcul de la contrainte active agissante sur le radier du
revétement définitif

v" Selon la théorie de TSIMBARIEVITCH

PAa—2C(Ap+yAa)

Y(p—2a)

Pour E, = E, la profondeur z vaut: z =
Avec :

Lo =tg2(X—2) = tg? (45 -2) = 0.271
A =tg2(5+2) = tg? (45 +2) = 3.69

p=X". hyy; + q = 3678 kN/m?

3678 X 0.271 — 2 X 100(+/3.69 +0.271)
22(3.69 — 0.271)

7 =

= 7z =6.76m

La résultante des efforts E est :

1
= (z+2H)tg’ ( )— ~vz? tgz(g +)

E =22%7% (676 + 2 x 170) x 0.271 — 2 x 6.76% x 3.69 = 3278 kN/m

La résultante Tgest :

T 2X3278

2E .
To =——sin’(; - %) =——_—sin®(45 - —)

cos @
T, =1706.42 kN/m

La résultante T exerce son action suivant 1’axe central verticalement, elle est répartie sur
la longueur Y, calculée par la formule suivante:

=—Z -~ =2°_1298=13m
CQ(Z—E) 052

La contrainte sous le radier est calculée par la formule :

T,  1706.42
0oO=—=
Y 13

> 0=132 kN/m?
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La vérification de non soulévement du radier consiste a assurer :

4c .
o< sng (2 +sing) cos ¢

4%x100
1-sin 35

4c .
" (2 +sing)cosgp =

1-si

2 0 <1977.52 =D vérifié

(2 + sin35) cos 35 = 1977.52 kN /m?

Tableau V.5 : récapitulatif des poussées agissantes au niveau de la section médiane

Section ) )
Demi-section )
. Section globale
Type de charge superieure
@ POIDS DES TERRES 3678 3678
4]
© —~~
g NE TERZAGHI 275 336
>~
OEJ" E BIERBAUMER 275 275
(U N
e
© PROTODIAKONOV 54 54
TERZAGHI 108 122
& Au niveau de
E / /
= EXPERIENCE la calotte
Py SOVIETIQUE | Ay niveau du
8 ) ) 32 57
S coin du radier
N
2 AU niveau de
cu 75 33
g la calotte
S RANKINE
Au niveau du /
) ] 14
coin du radier
7 L =
S g 2 %
T 2 8 X TSIMBARIEVITCH -- 132
£ T v =
O 3 @ %
o
©
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V.8 Détermination des pressions de gonflement [27]

Ce mécanisme peut se développer dans les argiles, dans les schistes, dans les marnes ou
encore dans les limons qui, en présence d’eau, gonflent progressivement tout en devenant
plastiques engendrant ainsi des probléemes de stabilité. Ceux-ci risquent de provoquer des

désordres importants dans la structure:

v' soit immédiatement lors du creusement sous forme principalement de soulévement et
de déstructuration de la roche en radier et accessoirement d’instabilité en base du
piédroit,

v' soit ultérieurement, bien apres la mise en service, sous forme de pressions tres élevées
s’exercant sur le revétement rigide, le plus souvent en radier mais aussi dans certains

cas sur le contour du revétement.

Il convient dans le cadre d’un projet de tunnel en milieu susceptible de gonfler, et afin
de quantifier le risque et de disposer des données suffisantes pour prévoir les efforts pouvant
étre induits par le gonflement sur le revétement, de procéder a des essais (mesure de la

pression de gonflement a volume constant, essai Huder-Amberg).

La roche enclavant la téte Est est composée principalement d’argilite, qui a un certain
pouvoir de gonflement (Rg=20-35%). Les pressions qui peuvent étre développé par cette

roche sur le revétement de la section Est sont les suivantes :

a) Pression de gonflement verticale en radier peut atteindre : PQvmax = 300 kPa

b) Pression de gonflement horizontale en piédroits peut atteindre : Pghmin = 150 kPa

Suivant ces valeurs extrémes de pression plusieurs cas de charge peuvent se présenter :

/7 N\ e

Figure V.10: Pression de gonflement Figure V.11 : pression de gonflement horizontale
horizontale asymétrique symeétrique
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7N Z TN
=

Py
Pg\'min

Figure V.12: pression de gonflement verticale au  Figure V.13 : pression de gonflement agissante

radier sur toute la section

V.9 Pression des diedres

V.9.1 Stabilité d'un diedre [6, 10]

Le creusement d’un tunnel dans les roches présente une certaine attention vis-a-vis de la

stabilité des blocs de roche susceptible de créer une pression sur la vo(te.

Dans un premier temps, face a un talus rocheux ou un toit de galerie, il convient

d’identifier les mécanismes de rupture.

En supposant les blocs trés résistants par rapport aux discontinuités et en éludant la
possibilité de basculement, on peut résumer la situation en disant qu’un bloc amovible est

susceptible :

v de se détacher de toutes ses faces (chute directe en vodte de galerie par exemple) ;
v' de glisser sur une de ses faces ;

v' de glisser sur deux faces a la fois.

Le glissement sur plus de deux faces a la fois est trés peu probable.
La taille et la forme de blocs susceptible de chuter dans la masse rocheuse entourant une

ouverture, dépend:

v' De lataille, la forme et l'orientation de I'ouverture ;
v Du pendage moyen et les directions de ’ensemble de discontinuités importantes ;

v' ldentification des coins potentiels qui peuvent glisser ou tomber sur la structure.

L’analyse stéréoscopique ou numérique des intersections de discontinuités permet de
localiser rapidement les blocs susceptibles de bouger. On désigne par diedre un bloc formé

par la rencontre d’au moins deux discontinuités et d’une surface libre.
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La géométrie tridimensionnelle du probléme nécessite un ensemble de calculs
relativement fastidieux a la main. Il est beaucoup plus efficace d'utiliser I'un des programmes

informatiques.
V.9.2 Charge des diedres sur la section médiane

On s’intéressera de vérifier la stabilité de la structure sous la possibilité de chute de

deux types de diedres :
- Chute d’un diédre symétrique sur la vo(te ;

-Chute d’un diédre asymétrique sur une partie de la vodte.
Selon la hauteur du diedre susceptible de chuter, on s’intéressera a quatre cas :

» Diedre local centré maximal (Dmax=12m) :
La charge de ce diédre vaut : Py, pmay = 12 X 22 = 264kN/m?

Ilm

Em

Figure V.14 : Diédre local centré maximal

» Diedre local centré moyen (Dmoy=6m) :
La charge de ce diedre vaut : Py 0y = 6 X 22 = 132kN /m?

Figure V.15 : Diedre local centré moyen
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> Diedre local décentré maximal (Dmax=12m) :

La charge de ce diedre vaut : Pyg max = 12 X 22 = 264kN /m?

Figure V.16 : Diedre local décentré maximal

» Diedre local décentré moyen (Dmoy=6m):
La charge de ce diedre vaut : Pyg max = 6 X 22 = 132kN/m”®

Figure V.17 : Diedre local décentré moyen

V.10 Conclusion

La charge verticale active est égale a la contrainte géostatique verticale (méthode des
poids des terres) si la décompression se transmet jusqu'a la surface (faible couverture) ; mais
elle est inférieure a la contrainte geostatique verticale si la décompression n’intéresse qu’un
volume limité ou le tassement des couches inférieures n’influence plus 1’état de contrainte des

couches supérieures (tunnels a grande profondeur) [1].

Pour cela la section Est sera dimensionnée suivant la théorie des poids des terres et la
section médiane suivant la théorie de TERZAGHI pour la contrainte verticale. La contrainte
horizontale de dimensionnement des deux sections est celle déterminée par la théorie de
RANKINE.
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CHAPITRE VI Calcul du soutenement provisoire

VI.1 Introduction

Comme cité précédemment, le souténement provisoire doit garantir une stabilité des
parois des excavations contre d’éventuels risques d’éboulements pendant 1’exécution des
travaux de creusement, ainsi il doit reprendre les efforts dus a la libération des contraintes

dans le sol.

Chaque élément du souténement provisoire doit étre vérifié (béton projeté et cintres
métalliques) avec les sollicitations calculées aprés I’application des charges évaluées au

chapitre V.

Ce chapitre consiste en la modélisation du souténement provisoire qui va nous donner
les efforts agissants sur ce dernier et les repartir sur les différents éléments (Cintres, Béton
projeté) pour vérifier les contraintes, afin d’assurer la stabilité de souténement et le bon

déroulement des travaux pendant 1’excavation.
p

VI.2 Modélisation du soutenement provisoire

VI.2.1 Méthode des réactions hyperstatiques [8]

Dans la méthode des réactions hyperstatiques on étudie le comportement du revétement
sous I’action de charges extéerieures. On distingue alors des charges dites « actives » qui sont
indépendantes de 1’état de déformation du revétement (charges et surcharges intérieurs ou
extérieurs, poussees du terrain) et des charges dites « passives » qui sont les réactions

hyperstatiques dépendant de la déformation (ce sont les réactions de butée du terrain).

On détermine ces réactions hyperstatiques en écrivant que les déformations du terrain
auxquelles elles correspondent sont égales aux déformations du revétement sous I’effet de

I’ensemble des charges actives et passives.

Le coefficient K de proportionnalité dépend des caractéristiques du terrain, du rayon
moyen de I’excavation et de sa forme. C’est le module de réaction qui est défini par la
formule suivante :

E

K=aror M

ENP 2012 75



CHAPITRE VI Calcul du soutenement provisoire

La réaction du terrain est introduite sous forme de ressorts (horizontaux et verticaux
pour le soutenement provisoire (figure V11.2) et radiaux pour le revétement définitif (figure
VI1.3)) agissant en chacun des nceuds et affectés de coefficients de raideur tenant compte du

module de réaction du terrain.

Figure V1.1 : ressorts horizontaux et verticaux Figure V1.2 : ressorts radiaux

VI.2.2 Modélisation du soutenement par le logiciel ROBOT

La modélisation se fera par le logiciel de calcul Robot, en modélisant un demi-cercle en

élément barres, c’est un modele tridimensionnel de 1métre de longueur.

Les éléments seront axés sur la fibre moyenne du profilé, reliés entre eux par des
nceuds, qui peuvent se déplacer librement dans le sens vertical et horizontal, sauf les nceuds

extrémes qui sont appuyés sur un encastrement parfait.

Le béton projeté et les cintres seront modélisés en une section équivalente avec un
module d’élasticité équivalent Eeq €t une épaisseur équivalente e, qui seront calculées ci-

dessous, et le sol sera modelisé par des ressorts de raideur K.

VI1.2.2.1.  Calcul de la section équivalente [11]
La partie matériau composite (cintres +béton projeté) du soutenement provisoire a été

traitée en matériau homogénéisé dont les caractéristiques sont déterminées comme suit :
a Eeq €eq=> Ei Ai
a Eeq €%q=12Y Ei li

Ou:

a : espacement entre cintres
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Tableau V1.1 : données du soutenement
Cintre Béton projeté
HEB 220 Section Est (a=0.5m) Section médiane (a=1.5m)
E (MPa) 2.1x10° 10000 10000
I (m*) 8.09x107 1.8x107 3.4x10°
A (m?) 9.1x10° 0.24 0.45
Tableau V1.2 : calcul de la section équivalente
Cintre HEB 220 Béton projeté
Eeq(MPa) | e¢q (M)
EA (MN/m) | EI (MN.m) | EA (MN/m) | EI(MN.m)
Section Est 2400 18 27800 0.31
1911 17
Section médiane 4500 34 13800 0.31
Figure V1.3 : vue 3D de la section équivalente [29]
VI1.2.2.2.  Calcul de la raideur K
3
Section Est : K =222 — 17000 kPa/m
(1+0.3)X7.67
3
Section médiane : K = ——21%_ — 102300 kPa/m
(1+0.3)x7.52
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Figure V1.4 : Modélisation des appuis des sections étudiées du soutenement provisoire [29]
VI1.2.2.3.  Diagramme des efforts [29]

a) Section Est

Dép 1cm
Max=2,6

Figure V1.5 : la déeformée du souténement provisoire de la section Est
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&
2
?

N
)
@

UMy 20kNm
Max=395,21
Min=-153,54

Figure V1.6 : diagramme du moment fléchissant du souténement provisoire de la section Est

U Fx+c Fxt 1000kN
Max=4326,80
Min=2884,14

Figure V1.7 : diagramme de 1’effort normal du souténement provisoire de la section Est
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Y Fz 100kN
Max=45853
Min=458,53

Figure V1.8 : diagramme de I’effort tranchant du soutenement provisoire de la section Est

b) Section médiane

. “Dép 05cm .
Max=11

Figure V1.9 : la deformée du souténement provisoire de la section médiane
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My 10kNm
" Max=92,51
Min=28,08

Figure V1.10 : diagramme du moment fléchissant du souténement provisoire de la section

médiane

M Fx+c Fxt 500kN
Max=2392,87"
Min=1856,91

Figure VI1.11 : diagramme de I’effort normal du soutenement provisoire de la section

médiane
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UFz 20kN
© Max=151,19
Min=-151,19

Figure V1.12 : diagramme de I’effort tranchant du souténement provisoire de la section

médiane
VI.3 Etapes de vérification des contraintes

VI1.3.1. Répartition des efforts internes [11]

v Rigidité du cintre métallique

A la compression A la flexion
. EA - El

EA=—" El, =—¢
CAC e c'c e

v Rigidité du béton projeté

A la compression A la flexion
. E E . . 8 .
LA =20 = 2 (exd) =0 xE, =0, EA Bl == = OuE.

Ou e : espacement entre les cintres
d : épaisseur du béton projeté

On aura donc :
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v’ Les efforts agissants sur chaque élément du souténement

1 1 1
i : M_ = M N. = N T = T
Dans le cintre : c 1y 0, c 110, c 11 6,
o, o o,
. - M. = M N, = N N T = N
Dans le béton projeté : b1 0, b 1+ 0, b 11 6,

V1.3.2. Verification des contraintes normales [11]

Dans le cintre : o, =y, (N—f’ iM—.C) < o, =355MPa
W,

AW
Avec : ys = 1.1 selon I’Eurocode
A
A a
' WC
w, =—%
a
N
oy =7p (5 + =) <y,
Dans le béton projeté : A eq
Nb M b
oy =1 (=) < fipg
Aeq Weq

Avec: vy,=1.35

i —085-2 — 08530 _17Mmpa
15 15
fs=0.6+0.06_,, = 2.4MPa

3 3 2
I, :%+2x15A5(g—d)2 _1x03 +2x15x2.82x10_4[%—0.26j

12
=1, =2.35x10°m*
A =bh+2x15A =1x0.3+2x15x2.28x10* = A =0.31m?

b : Largeur de la section de béton projete.

h : L'épaisseur de la section de béton projeté.
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As = 1006 = 2.82 cm? (section d'acier en treillis soudé 10x10cm?, pour une

section de 1m)

d: distance entre lI'axe neutre du treillis soudé et la fibre extréme du béton
projeté égal a 26¢cm.

V1.3.3. Verifications des contraintes de cisaillement [12, 13]

Cintre: r—1"> Tiim

-6
Avec :
I : Moment d’inertie
s : Moment statique de la demi-section
0 : épaisseur de I’ame du profil

f, 355
Ty = —% =22 = 205MPa
™3 B

Béton projeté : 7 = To <7, =3MPa
ad
Avec :
a : largeur de la section du béton ;

d = 26cm (hauteur utile de la section) ;

1, = min (0.15 ; feos/yh ; 4Mpa) = 3MPa.
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VI.4 Vérification des contraintes pour la section Est

Tableau V1.3 : Répartition des efforts internes dans le souténement Est

E.A

E.l.

C

C

O

O

Section Est

3822

34

0.78

0.66

Tableau V1.4 : Les efforts repris par les éléments du souténement de la section Est

Mmax=256kN.m =» N =2902 kN Nmax=4327 KN = M=96 kN.m
Tmax = 458 kN
M (kN.m) N (kN) M (kN.m) N (kN)
Cintre 154 1630 58 2430 258
Beton 102 1272 38 1897 200
projeté
VI1.4.1. Le moment maximal et I’effort normal correspondant
v' Cintre métallique
FC: o, =1.1x0.5x( 163073 b4 —) = 214MPa < o, = 355MPa v
9.1x10 7.355%x10
FT: o, =1.1x0.5x( 163073 __ 14 —) =17MPa < o, = 355MPa v
9.1x10 7.355x10
v' Béton projeté
FC: o, =1.35x 22, 102 4 ampa < f,, =17MPa 4
0.31 0.0156
FT: o, :1.35x(%— 102 )=2MPa < f,, = 2.4MPa v

0.31 0.0156
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V1.4.2. L’effort normal maximal et le moment correspondant
v Cintre métallique

2430 58
+
9.1x10°  7.355x10™*

FC: o, =1.1x0.5x( ) = 226MPa < o, = 355MPa

2430 58
9.1x10°  7.355x10°

FT: o, =1.1x0.5%( ) =68MPa < o, = 355MPa

v Béton projeté

FC: o, = ]/b(ﬁ-l-%) =1.35x(@+ 38
A, - 0.31 0.0156

) =11MPa < f,, =17MPa

V1.4.3. Vérification au cisaillement

v Cintre métallique

. 0.5x258x 4.14x107
8.09x10° x9.5x10°°

= 70MPa < 7,,, = 205MPa

Avec :

| : moment d’inertie
S . moment statique de la demi-section

& : épaisseur de 1’ame du profil

_fy _ 355 _
Tnm—ﬁ—ﬁ—ZOSMPa

v/ Béton projeté

200
1x0.26

=0.8MPa < 7, =3MPa

Avec :
a : largeur de la section du béton ;

d = 26cm (hauteur utile de la section) ;

Ty=min (0.15; f;—f’ ; 4Mpa) = 3MPa.
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VL.5 Vérification des contraintes pour la section médiane

Tableau V1.5 : Répartition des efforts internes dans le souténement médian

E.A E.l. O\

C

O

Section médiane 1274 11.33 2.35

1.98

Tableau V1.6 : Les efforts repris par les éléments du souténement de la section médiane

Mmax=56 KN.m =» N = 1922 kN Nmax=2393 kN = M=7 kN.m

Tmax = 151 kN
M (KN.m) N (kN) M (kN.m) N (KN)
Cintre 19 574 2 714 45
Béton 37 1348 5 1679 106
projeté
VI1.5.1. Le moment maximal et I’effort normal correspondant
v' Cintre métallique
FC: o, =1.1x15x( S74 —+ 19 —) =130MPa < o, = 355MPa v
9.1x10 7.355x10
FT: o, =1.1x1.5x( S74 _ 19 —) = 78MPa < o, = 355MPa v
9.1x10 7.355x10
v' Béton projeté
FC: o, =1.35x (28,37 y_g1MpPa< f,, =17MPa v
0.31 0.0156
VI1.5.2. L’effort normal maximal et le moment correspondant
v Cintre métallique
FC: o, =1.1x15x( 714 —+ 2 ) =132MPa < &, = 355MPa v
9.1x10 7.355x10
FT: o, =1.1x1.5x%( 714 2 ) =127MPa < o, = 355MPa v

9.1x10° 7.355x10°*
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v' Béton projeté

FC: o, :1.35><(1679 R )=7.7MPa< f,, =17MPa v

0.31 0.0156
V1.5.3. Vérification au cisaillement

v Cintre métallique

—4
T = 45x 4_514X10 3 = 24 .5MPa < Tlim = 205MPa /
8.09x107 x9.5%x10

Avec :

| : moment d’inertie
S . moment statique de la demi-section

& : épaisseur de ’ame du profil

f 355
. =YL ="""—205MPa
lim \/§ \/5
v' Béton projeté
r=1% _a1mpa< 7, =3MPa 4
1x0.26
Avec:

a : largeur de la section du béton ;

d = 26cm (hauteur utile de la section) ;

Ty=min (0.15; % ; 4Mpa) = 3MPa.
b

V1.6 Conclusion

Ainsi, on adopte 30cm de béton projeté pour les deux sections et des cintres de type
HEB220 espaces de 0.5 m pour la section Est et de 1.5 m pour la section médiane.
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CHAPITRE VII Revétement définitif

VII.1 Introduction

Le soutenement provisoire assure la stabilité des convergences (s’oppose aux
convergences des parois) mais sa fonction ne lui permet pas d’assurer la stabilité des parois

(stopper les convergences) a long terme.

Pour cela un revétement définitif vient se poser au tour de I’excavation apres
creusement du stross inferieur. Le revétement matérialise le caractere définitif et durable de
I’ouvrage vis-a-vis des exigences a respecter pour que I’ouvrage soit stable et apte a 1’usage

auquel il est destine.

L’objet de ce chapitre est de justifier les épaisseurs de revétements prévus pour les deux
sections étudiées et dimensionner les sections des armatures necessaires a mettre en place

selon la combinaison de charge qui met la structure dans 1’état le plus défavorable.
VII.2 Fonctions d’un revétement [14]

Lors de la conception de I’ouvrage, on doit définir les fonctions que sera amené a
assurer le revétement, vis-a-vis, d’une part, des exigences de stabilité d’ensemble, notamment

au sein du massif encaissant, et d’autre part, des exigences liées a I’exploitation.

v" Fonction de soutéenement : la fonction de souténement du revétement permet d’assurer
la stabilité mécanique nécessaire de 1’ouvrage a long terme ;

v' Le revétement doit étre congu de fagon a mobiliser efficacement I’interaction avec le
terrain, ce qui implique des choix appropriés en matiere de forme de la section et de
rigidité de la structure en regard de celle du massif, ainsi que la méthode d’exécution
de fagon a garantir un bon contact avec le terrain en tout point ;

v" Le revétement peut contribuer aussi a 1’étanchement en étant par lui-méme étanche ;

v_ Un revétement lisse contribue a minimiser les pertes de charge, lorsque le tunnel

posséde un systeme de ventilation mécanique.
VII.3 Différents types de revétement [14]

Les revétements des tunnels sont en général réalisés en béton non armé en section
courante mais peuvent étre localement renforcé notamment au droit des niches de sécurité et
au croisement du tunnel principal et des ouvrages transversaux. Les radiers contre vodtés

lorsqu’ils sont nécessaires peuvent également étre armés. Dans ce cas, la reprise des efforts
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concentrés au point de contact piédroit/radier conduit a remonter le ferraillage dans la partie
inférieure des piédroits.

VII.3.1 Revétement en béton non armé

Dans la majorité des cas, les revétements de tunnels ne sont pas armes en section
courante, sauf prescription particuliére, comme la prise en considération d’une fissuration

préjudiciable.

Ceci necessite toutefois que le terrain présente une certaine raideur et que la géométrie
de ’ouvrage soit satisfaisante. Ces deux facteurs ne sont pas indépendants. Une volte assez
plate, qui a tendance a pousser sur ses culées, pourra étre acceptable dans un rocher raide,
mais pas dans un terrain plus déformable, ou la tendance a I’écartement ou a la convergence

des culées se traduira par des flexions importantes.
VII.3.2 Revétements localement armés

Dans un revétement de tunnel non armé en section courante, peuvent étre localement

ferraillés :

v Les zones particulierement sollicitées, banquettes de fondation, piédroits, ouvrages
transversaux, niches etc.

Les zones soumises a des efforts ponctuels (appuis de dalles de ventilation) ;

Les radiers (plat ou contre voQtés) ;

Les zones a fort changement de courbure ;

AR NERNEEN

Les parties des ouvrages soumises a un critere de fissuration préejudiciable.
VII.3.3 Revétements totalement armés

Les revétements particuliers, ou toute la section est armeée, se rencontrent

principalement pour :

v Les ouvrages soumis a une charge hydrostatique importante quand 1’étanchement
total de I’ouvrage (y compris radiers) est nécessaire ;

v' Les ouvrages creusés dans un terrain de raideur faible, ou 1’on observe des
convergences ou des divergences importantes et ou I’interaction sol-structure est
insuffisante pour recentrer 1’effort normal dans les sections ;

v' Les galeries d’assainissements avec des écoulements en charge ;
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v' Les zones de franchissements d’accidents géologiques ou de zones singuliéres

(gonflement, faible couverture) ;

v Les ouvrages de tétes réalisés a I’aire libre et remblayés.
VII.4 Réalisation du revétement par plots [14]

Les revétements sont coulés par trongons (appelés plots de bétonnage) dont les
longueurs sont fonction :

v Du tracé en plan de ’ouvrage : dans les parties en courbe, la fleche induite par la
longueur du plot de bétonnage doit rester a I’intérieur des tolérances géométriques ;

v" Du retrait du béton (formulation du béton et du temps de décoffrage) ;

v' De la limitation de la fissuration (hypothéses du calcul de la vodte) ;

v" Plus rarement, de la longueur de I’ouvrage et des délais de réalisation du revétement.
VII.5 Caractéristiques du revétement de notre tunnel

Le revétement retenu pour les deux sections sera en béton armé coulé sur place. Le
revétement de la section Est aura une épaisseur de 60cm par contre celui de la section
médiane sera de 50cm. Les deux sections seront menées de radier contre vouté avec les

mémes épaisseurs. Les sections des armatures seront déterminées par la suite dans ce chapitre.

v" Le béton de revétement a les caractéristiques suivantes :

Tableau VI1.1 : caractéristiques du béton de revétement

La résistance caractéristique a la compression du béton F.;,, | 40MPa
Coefficient de sécurité ¥s =15
Le coefficient de poisson v 0.2
Module d’élasticité instantane E 38000 MPa
Masse volumique du béton armé y 25 kN /m3
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v’ Les armatures sont des barres HA en Fe500 dont les caractéristiques sont les

suivantes :

Tableau VI1.2 : caractéristiques des aciers du revétement

Résistance caractéristique de I’acier Fey 500MPa

Contrainte admissible dans le cas de fissuration préjudiciable | 250MPa

Coefficient de sécurité y. 1.15

L’enrobage 6cm

VII.6 Modélisation du revétement

On calcul les réactions du terrain par la méthode des réactions hyperstatiques présentée
dans le chapitre préceédent. On utilisera le logiciel ROBOT pour la modélisation du

revétement et la détermination des efforts internes.
VIII.6.1 Modélisation de la structure

Le revétement est modélisé sur une tranche de 1 métre linéaire par un arc en éléments barres,
formant un systéme polygonal dont les nceuds s’appuient sur des ressorts élastiques. Le

modeéle est constitué de 74 nceuds et barres.

Tableau VI11.3: modélisation du revétement

Volte Piédroits Radier

Eléments 11234 12410,35a45et 74 46a73
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Figure VI11.2: Vue en 3D du revétement [29]

VIII.6.2 Modélisation des réactions du terrain

La réaction du terrain sera modélisée par des appuis élastiques dont la rigidité est
calculée comme suit :

E

K=d+or

ENP 2012 93



CHAPITRE VII Revétement définitif

v" Les modules de réaction du terrain dans la section Est sont :
170 x 103

K, _ 170 10~ = 100592kP
angle = (11 03)1.3 a/m
170 x 103
= 7146 kPa/m

Kraaier = 703y % 183

v" Les modules de réaction du terrain dans la section médiane sont :
1000 x 103

Kvoute = piedroits — (1 +0.3) x 7.02 = 109577 kPa/m
K = 1000 x 1077 = 615385kP
angle = (1 10.3)1.25 a/m
1000 x 103
= 42150kPa/m

Kyqgier =
radier ™ (1 4+ 0.3) x 18.25

Figure VI1.3 : modélisation des appuis du revétement definitif [29]
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VII.7 Les sollicitations agissantes sur le revétement

Les sollicitations agissantes sur le revétement du tunnel sont :

VIII.7.1 Poids propre du revétement
Le poids propre de la structure est calculé et appliqué directement par le logiciel dans

tous les cas de charges, en prenant le poids volumique du béton armé 25 kN /m®.

VIIL.7.2 Les pressions des terres

v’ Les pressions des terres verticales en vodte et en radier ;

v' Les pressions horizontales en piédroits.

Tableau VI1.4 : pressions des terres appliquées sur le revétement des deux sections

PVoﬁte (kN/mZ) Ppiédroits (kN/mz) Pradier (kN/mz)
Portait Est 630 381 94
Médiane 336 34 132

VIII.7.3  Les pressions de gonflement

Ces pressions agissent au niveau de la section Est. Parmi les cas de charges proposées

en chapitre 5, on étudiera le cas de chargement cas4 (figure VV.11) :
PGy max = 300kN/m?

Pgn max = 150kN /m?

VIII.7.4 Les pressions des diedres

Ces pressions peuvent survenir au niveau de la section médiane. Parmi les cas de

charges présentées en chapitre V, on étudiera les deux cas de charge suivants :

> Cas d’un diédre local centré maximal avec : P;.,, = 252kN/m?

> Cas d’un diédre local décentré maximal avec : Py, = 252kN/m?
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VIIL.7.5  Effet sismique [15]

Les tunnels ont généralement un bon comportement sous 1’effet d’un séisme. La prise
en compte du risque sismique modifie peu les dimensionnements sous I’action des charges

statiques réglementaires, sauf dans les zones a forte sismicité.

L’action sismique appliquée a 1’ouvrage ainsi qu’aux terres qui lui sont solidaires
engendre une accélération horizontale maximale caractérisée par le coefficient sismique K, et
une accélération verticale concomitante caractérisée par le coefficient sismique K,. Ces

coefficients sismiques sont donnés par les expressions suivantes :
K,=A4
K, = 0,5K,
A=0.25 : coefficient d’accélération de zone d’aprés le RPOA
VIII.7.5.1 Sollicitation verticale due au séisme

Les sollicitations verticales dues au séisme sont déterminées par 1’application aux
diverses parties de 1’ouvrage I’accélération verticale définie ci-dessus. La force d’inertie par

unité de volume qui s’exerce sur un élément de poids volumique y est égale a :

fi =vK,

VIII.7.5.2 Sollicitations horizontales dues au séisme

v Incrément de poussée active du sol ;

v" Forces d’inertie dues a I’accélération horizontale de 1’ouvrage.

a) Effetsur le terrain

En utilisant la méthode Mononobé Okabé : I’incrément dynamique de poussée active

qui s’exerce sur un terrain de hauteur H est pris égale a :
APyq = YH[(1 £ K,)Kaq — Ko]
Avec :
y: poids volumique du terrain

K,,: coefficient sismique vertical
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K, 4: coefficient de poussée dynamique
K, : coefficient de poussée des terres au repos
Le coefficient de poussée dynamique est déterminé par la formule suivante :

cos*(p — 6)

fue o)
2 sing sin (¢ — 6
cos“0 [1 +\/ 050

Avec :

@ : Angle de frottement interne du terrain

k T —
X angle d’inclinaison de la barre sous I’effet sismique

0 = arctg T
v

b) Effet sur la structure

La force d’inertie par unité de volume qui s’exerce sur un élément de poids volumique vy

dus a I’accélération horizontale du terrain est égale a :
f;: = KhW
VIII.7.5.3 L’action sismique au niveau du portail Est

y = 21kN/m?
Caractéristiques du terrainy ¢ = 18°
H =30m

K,=A=025

Coeff|C|ent3|sm|que{ K, = 0.5 % 0.25 = 0125

Le coefficient de poussée dynamique :

cos?(18 — 12.53)
Ky = ~=0.755

" sin18sin (18 — 12.53)
cos“12.53 ll +\/ cos12.53

Avec :

25
0 = aT'Ctgl_l_O—lzs = 12.53°

v L’incrément de charge horizontal :

AP, = 21 x 30[(1 + 0.125)0.755 — 0.7] = 94 kN/m?
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v' Effet horizontal sur la structure :
Pha = Kyye = 0.25 x 25 x 0.6 = 3.75kPa
v’ Effet vertical sur la structure :
P,q = +K,ye = 0.125 x 25 x 0.6 = 1.87kPa
VII.8 Les différentes combinaisons a étudier pour les

deux sections

La détermination des armatures nécessaires pour chacune des deux sections se feront

suivant I’une des combinaisons de charge suivantes :
v" Pour la section Est :
Cas1: By + B, + Py + Pragier
Cas 2: B, + B, + Py + Pragier + Byomax + Pgnmax
Cas 3: B, + B, + Py, + Pragier + Psismique
v" Pour la section médiane :
Cas1: B, + B, + Py + Prggier
Cas 2: B, + B, + Py + Prggier + Pac12
Cas 3: B, + B, + P + Progier + Paai2
VII.9 Efforts internes et ferraillage de la section Est
[29]

Tableau VI1.5 : efforts internes maximaux et ferraillage de la section Est sous la

combinaison casl

Eléments MKNM?) | N(KN) | Aexiragos(€m®) | Aineraos(©m?)
Volte 844 4365 4.6 7.5

Piédroits 1057 4763 34.2 111
Radier 460 4491 0.0 7.4
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Tableau VI11.6 : efforts internes maximaux et ferraillage de la section Est sous la

combinaison cas 2

Eléments M (kN/m?) N (kN) | Aextrados(cm?®) | Aintrados(cm?®)
Volte 569 4557 0.0 1.4
Piédroits 1356 5166 7.4 0.0
Radier 1327 4894 0.0 14.6

Tableau VII.7 : efforts internes maximaux et ferraillage de la section Est sous la

combinaison cas 3

Eléments M (KN/m2) N (kN) Axtrados (€M) | Aintrados(cm?)
Volte 1009 6911 0.0 7.4
Piédroits 1129 7323 7.4 0.0
Radier 985 6684 0.0 7.4
Tableau VI11.8 : ferraillage adopté pour la section Est
Section calculée Section adoptée
Eléments Aextragos(€m? /M) | Aintraaos(cm?/ml) | Aextraaos(cm?/ml) | Amntrados(cm?/ml)
Volte 7.5 4.6 7THA12 7THA12
Piédroits 34.2 114 7THA25 7HA18
Radier 7.4 14.6 7THA12 7HA18

Avec §; = 16cm
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VII.10 Efforts internes et ferraillage de la section

médiane [29]

Tableau VI1.9 : efforts internes maximaux et ferraillage de la section médiane sous la

combinaison cas 1

Eléments M (KN/m?) N (kN) Aextrados(CM?) | Aintrados(CM?)
Vol(te 178 2727 0.0 7.4

Piédroits 206 2684 7.4 0.0
Radier 168 2587 0.0 7.4

Tableau VI1.10 : efforts internes maximaux et ferraillages de la section médiane sous la

combinaison cas 2

Eléments M (kN/m2) N (kN) Aextrados(€M®) | Aintrados(€m?®)
Volte 602 3222 0.0 7.4

Piedroits 373 3523 7.4 0.0
Radier 235 3358 0.0 7.4

Tableau VI1.11 : efforts internes maximaux et ferraillage de la section médiane sous la

combinaison cas 3

Eléments M (kN/m?) NKN) | Acxtrados(€m?) | Aintrados(cm?)
Vo(te 662 2389 0.0 7.4

Piédroits 448 3529 1.4 0.0
Radier 323 3164 0.0 7.4
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Tableau VI1.12 : ferraillage adopté pour la section médiane

Section calculée

Section adoptée

Eléments Aextrados(cm* /ml) | Aintragos(cm?/ml) | Aextrados(cm?/ml) | Aintragos(cm?/ml)
Voite 0.0 7.4 SHA10 SHA14

Piédroits 7.4 0.0 SHA14 SHA10
Radier 0.0 7.4 SHA10 SHA14

Avec S; = 20cm

VII.11 Ferraillage vis-a-vis de I'’effort tranchant [13]

La contrainte tangentielle ultime doit étre inférieure a la contrainte limite ultime :

Tu S Tmax
Ty
Ty =7
“ bd

L’espacement des cadres :

A

S, = — < min{0.9d; 40cm}
peb

Avec :

Tu—To

0.9/¢ ®/y,

Pt = max{ ; ptmin} Pourcentage d’armatures transversales d’une section

Ptmin = max{0.57,;0.4MPa} /f,

k=1+2
7o = 0.3 fk Tej
0 = U3 Jtj \ .
f; = min{f;;; 3.3MPa} = 3

On adopte des armatures droites (@« = 90°) de diamétre @8

Pour des armatures droites avec fissuration préjudiciable :

Tmax = Min {0.15%; 4MPa} = 4MPa
b
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Tableau VI1.13 : ferraillage de la section Est vis-a-vis de I’effort tranchant

T, 7, (MPa) Trmax(MPa) Ai(cm?) S:(cm)
Vodite 0.755 1.45 4 808 28
Piédroits 0.556 1.07 4 808 38
Radier 0.875 1.62 4 808 15

Tableau VI11.14 : ferraillage de la section médiane vis-a-vis de 1’effort tranchant

T, 7,(MPa) Trmax(MPa) A (cm?) S;(cm)
Volte 532 0.98 4 608 30
Piédroits 169 0.31 4 608 40
Radier 719 1.33 4 608 20

VII.12 Armature de répartition

On adopte un ferraillage de répartition tel que :

Section Est : 4, = %2 = 2222 = 8.6cm? = 6914/ml

Section médiane : Ay, = % = % = 1.9cm? = 4910/ml

N.B : les diagrammes des efforts internes des deux sections donnés par le logiciel Robot

sont présentés en annexe B.
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VII.13 Schémas de ferraillages [28]

Figure VI11.4 : schéma du ferraillage du revétement définitif de la section Est

Figure VI1.5 : schéma du ferraillage du revétement définitif de la section Médiane
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EHA14

S5

Figure V11.6 : Ferraillage de section droite de la partie Est

4HA10

\/ 608

Figure VI1.7 : Ferraillage de section droite de la partie médiane

VI1I.14 Conclusion

En tenant compte des différentes charges qui peuvent agir au niveau de chaque section,
on a pu déterminer un ferraillage optimal qui, associé au béton, peut résister aux différentes

combinaisons.
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CHAPITRE VIII Etude de la tenue au feu

VIII.1 Introduction

Les sources potentielles d’incendie en tunnel sont les véhicules présents en tunnel et les
matériaux et installations de I’espace de circulation lui-méme ou des locaux techniques. La
plupart des incendies sont causés par une inflammation spontanée des véhicules par
défaillance technique (échauffement anormal, court-circuit, . . .). En revanche, la quasi-totalité
des incendies ayant entrainé des déces sont consecutifs a un accident (a I’exception notable du

dramatique incendie de mars 1999 dans le tunnel du Mont-Blanc).

Ces incendies peuvent causer des dommages aux personnes, aux biens et a 1’ouvrage.
L’ordre d’apparition des dangers est en général le suivant : I’arrivée des fumées, toxicité et
opacite et enfin élévations de la température causant des dommages sur les personnes, les

véhicules, des composants du tunnel et sur la structure du tunnel (effondrement).

effondrement
opacité toxicité
) 0
température i
rayonnement

Figure VI11.1 : dangers pour les personnes présentes en tunnel [16]

Dans ce chapitre, c’est la partie structurelle qui sera traité vu son importance. L.’ouvrage
en question doit étre congue et réalisé de telle sorte qu’il puisse maintenir sa fonction porteuse

pendant une durée au moins égale a la durée requise pour I’évacuation de ses occupants.

VIII.2 Les incendies les plus catastrophiques

survenus dans les tunnels en Europe [17]

De nombreux accidents avec des incendies sont arrivés dans les tunnels durant ces deux
derniéres décennies. Les plus importants de ces incendies, dont les conséquences étaient trés
lourdes et des lecons ont été tire en matiere de sécurité, sont présentées dans le tableau ci

dessous.
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Tableau VI11.1: récents incendies catastrophiques survenus dans les tunnels en Europe [18]

) Type de ] ] ] o Véhicules
Incendie Annee | Duree et Temperature | Victimes .
tunnel endommageés
St Gothard Route 10 voitures
) 2001 24h ; 1200°C 11 morts )
Suisse 16.3 km 23 camions
Gleinalm _ _
] Route 8.3km | 2001 37 minutes 5 morts 2 voitures
Autriche
) _ Rail
Kitzsteinhorn
) funiculaire 2000 Non connues 155 morts | 1train navette
Autriche
3.2 km
_ 26 voitures
Tauern Italie | Route 6.4 km | 1999 14h ; 1200°C 12 morts )
23 camions
Mont-Blonc Route 10 voitures
) ) 1999 53 heures ; 1000°C 39 morts
Italie-Italie 11.6 km 23 camions
Palerme 19 voitures
Route 1999 Non connues 5 morts
Italie 1 car
Eurotunnel ) ) )
Rail 52 km 1999 10h ; 1100°C 2 blessés | 1train navette
Manche

VIII.2.1. L’accident du tunnel du Mont-Blanc [19]

L’accident, ou plutot I’incendie du tunnel du Mont-Blanc, qui s’est produit le 24 mars

1999 a en effet beaucoup frappé I’esprit du public et celui des pouvoirs publics.

Il a été provoqué par un camion semi-remorque frigorifique qui transportait de la

margarine et de la farine et qui a pris feu vers 11h00 a environ 7 km de I’entrée frangaise du

tunnel d’une longueur totale de 11.6 km).

Le violent incendie qui a suivi a causé la mort de 39 personnes. Il aura duré prés de 53

heures et détruit 24 poids-lourds, 9 véhicules légers et une moto, ainsi que deux véhicules de

secours immobilisés dans le tunnel sans qu’ils aient pu intervenir. Cet accident a entrainé la

fermeture totale pour trois ans.
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Le tunnel a été de nouveau ouvert le 5 mars 2002, mais uniquement aux voitures. C’est

en 2003 que le tunnel a de nouveau été ouvert aux poids-lourds.

Le proces qui a suivi a établi que depuis de nombreuses années, des failles s'étaient
produites dans l'application des procédures d’urgence ainsi que dans le respect des mesures de
sécurité.

C’est essentiellement sur les enseignements tirés de cette tragédie que repose le

renforcement des normes de sécurité dans les tunnels routiers édictées par la nouvelle

Iégislation.

Figure VI11.2 : incendie de poids-lourds dans un tunnel

v Principaux enseignements tirés de cet incendie
Suite a cet accident, tous les travaux qui ont déja été menés sur le sujet de la sécurité

dans les tunnels routiers mettent en exergue les éléments suivants:

¢+ Les dangers les plus redoutés dans un tunnel sont les incendies;

¢ L’incendie de poids-lourd est le plus dangereux, de part la puissance qu'il
développe, c’est le seul susceptible d’attaquer I’infrastructure elle-méme;

¢ L’incendie est pratiquement dans tous les cas, consécutif a un accident;

+«+ Toute matiére, méme la plus anodine, peut alimenter un incendie, la majeure partie
du combustible étant fournie par le chargement du véhicule;

+¢ Dans un tunnel, si au bout de moins d’une demi-heure, un incendie de poids-lourds

n’est pas métriseé, alors il devient pratiquement impossible de I’arréter.
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VII1.2.2. L’'incendie du tunnel sous la manche [17,19]

Ce n’est pas seulement les tunnels routiers qui sont exposés au risque d’incendie, les
accidents dans les tunnels ferroviaires sont extrémement rares, mais ils ne sont pas cependant

totalement exempts.

L’incendie dans le tunnel sous la Manche le 18 novembre 1996 est a cet égard
exemplaire de ce qui peut se passer dans un tunnel lorsqu’il y a incendie de poids-lourd dans

un milieu confiné.

Il faut en effet rappeler que la cause de cet accident, qui n’a pas fait de victime, est
I’incendie, pour une raison non déterminée, d’un poids-lourd sur une navette Eurotunnel.

L’activité du tunnel en fut paralysée pendant plusieurs semaines.

La taille de I’incendie survenu a bord de la navette poids lourds a été estimée a 350MW
et a affecté le tunnel ferroviaire sud pendant 3 a 5 heures. Cing wagons porteurs ainsi que la

locomotive de queue ont complétement bralé.

D’aprés les constatations, les flammes n’ont pas excédé 200 metres. Le tunnel a été
endommagé sur 480 metres environs; 1’épaisseur de béton des voussoirs en béton armé
préfabriqués de 40 cm a été réduite de 17 cm sur les 50m au droit de I’incendie avec
ponctuellement des épaisseurs réduites de 2cm. De part et d’autre de cette zone sur 240m
environ le béton a été fortement endommagé (apparition de la premiére nappe d’armatures)
avec des dégradations de 5 a 20 cm localement. Ensuite de part et d’autre sur 190 m environ

dégats superficiels du béeton.

VIII.3 Lerisque dans les tunnels routiers [19]

Une premiére nature de risque est liée a I’instabilité de 1’ouvrage et des équipements
accrochés a la volte. La surveillance et ’entretien réguliers permettent de se prémunir

aujourd’hui presque totalement contre ces risques.

Les événements générateurs de risques, tels que pannes, incidents, accidents, incendies
peuvent avoir des conséquences aggravées en raison du caractere confiné du tunnel.
L’immense majorité des incendies est causée par une inflammation spontanée des vehicules
par défaillance technique, mais les rares incendies ayant entrainé des déces sont consécutifs a

un accident.
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Apres le dramatique incendie du tunnel du Mont-Blanc déja mentionnée, la commission
de la Production et des Echanges décidait de saisir I’Office parlementaire d’évaluation des
choix scientifiques et technologiques pour réaliser une étude sur « les moyens nécessaires a

mettre en ceuvre pour améliorer la sécurité des tunnels routiers et ferroviaires francais ».

Or, avant méme que celui—ci puisse en établir la faisabilité de 1’étude, un second drame
a eu lieu en Autriche, le 29 mai 1999, dans le tunnel du Tauern. Ce drame quasiment

identique a celui du Mont-Blanc a causé 12 victimes.

Dans un recensement effectué par le Centre d’Etudes des Tunnels (CETU) et cité dans
le rapport de 1’Office parlementaire, sur 21 incendies de tunnels recensés parmi les plus
importants au monde depuis 1949 et jusqu’en 1998, 21 ont pour origine un poids-lourd au
moins, avec collision ou incident matériel. Quatorze de ces accidents ont eu des conséquences
mortelles, et en 1999, coup sur coup en 3 mois, les deux accidents précités vont alourdir tres

nettement le bilan.

A chaque fois, I’incendie a eu lieu dans un tunnel long (11,6 km pour le Mont-Blanc,
6,4 km pour le Tauern) et fut difficilement maitrisable, la température atteignant plus de

1000°C pendant plusieurs heures, puisque les alliages de cuivre ont fondu.

L’incendie de poids lourds est donc I’évenement le plus redouté en tunnel. C’est sur ce

cas que se focalise toute I’attention des concepteurs et exploitants.
L’ordre d’apparition des effets de I’incendie est le suivant :

v' L’arrivée des fumées, trés opaques et incapacitantes, géne considérablement
I’évacuation des usagers,

v' Les usagers qui n’ont pas pu s’évacuer a cause du manque de visibilité sont
incommodés voire asphyxiés par les fumées dont la toxicité augmente,

v' La chaleur dégagée par I’incendie provoque de fortes températures, qui peuvent

entrainer des phénomenes d’embrasement général instantané.

Les facteurs de risque sont les véhicules et leur chargement, le comportement des
usagers, les caractéristiques de 1’infrastructure et la capacité de 1’exploitant a bien utiliser les

équipements mis a sa disposition.

Le principal danger auquel sont confrontés les usagers des tunnels routiers est I’incendie
de forte puissance se déclarant a I’intérieur du tunnel. Ce type d’incendie ne peut étre

provoqué que par un poids lourd chargé de matiere combustible.
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Par matiére combustible, il faut entendre toute marchandise bralant assez facilement et
dégageant une importante quantité de chaleur et de fumée. On peut citer par exemple les
matériaux comportant une forte proportion de cellulose (papier, carton, bois, etc.) ou les
matieres grasses (huiles, beurre, etc.).

Les transports d’hydrocarbure (fioul, essence) constituant des matieres dites
dangereuses sont quasiment systématiquement interdits dans les tunnels. Le développement
d’un incendie en tunnel peut étre rapide, aussi les services de secours et d’exploitation ne
disposent-ils que de peu de temps pour prendre les mesures adaptées afin d’éviter les

victimes.

VIII.4 Historique de la construction du dispositif

législatif et réglementaire [20]

Les incendies dans les tunnels sous le Mont Blanc puis des Tauern en Autriche en 1999
ont conduit les autorités francaises a accélérer et renforcer le processus d’amélioration de la

sécurité des tunnels routiers. Ce processus s’est déroulé en trois temps :

v' d’abord un diagnostic rapide de tous les tunnels de plus de 1km de longueur et,
lorsque nécessaire, la mise en ceuvre immédiate de mesures en vue de réduire les
risques pour les usagers ;

v’ ensuite, par voie de circulation (circulaire n® 2000-63 du 25 aolt 2000), la mise en
place d’une procédure d’examen des conditions de sécurité de tous les tunnels de

longueur supérieure a 300m.

La loi n°® 2002-3 du 3 janvier 2002 a étendu I’ensemble des maitres d’ouvrage
I’application de procédures a mettre en ceuvre pour assurer la sécurité dans les ouvrages
routiers présentant des risques particuliers en exploitation. Le décret n°2005-701 du 24 juin
2005, pris en application de cette loi, instaure un processus d’examen périodique des
conditions de sécurité¢ en vue de la délivrance par le préfet d’une autorisation de poursuivre

I’exploitation.

Ce décret a également mis en place la Commission Nationale d’Evaluation de la
sécurité des Ouvrages Routiers (CNESOR), elle a avant tout pour mission de donner aux

préfets des avis sur les dossiers que leur transmettent les maitres d’ouvrage.
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A cela se sont ajoutées, depuis 2006, un certain nombre de dispositions liées a la
transposition de la directive européenne du 29 avril 2004 concernant les exigences de sécurité

minimales applicables aux tunnels d’une longueur supérieure a 500m.

Dans un second temps, le décrit n° 2006-1354 du 8 novembre 2006 complété par
I’arrété du 8 novembre 2006 a fixe, entre autres, la liste des ouvrages concernés et précisé les
exigences de sécurit¢é minimales applicables a ces tunnels. L’arrété du 9 novembre 2007 a

apporté quelques modifications et compléments a 1’arrété du 8 novembre 2006.

L’arrété du 18 avril 2007 a complété les textes précédents en précisant le contenu des
pieces composant les dossiers a produire par les maitres d’ouvrages. Ce méme arrété a aussi
précise la liste des incidents et accidents considérés comme significatifs pour lesquels un

retour d’expérience doit étre réalisé.

VIII.5 Les enjeux de sécurité routiere [16]

La mise aux normes des tunnels routiers ne correspond pas en elle-méme a un enjeu de
sécurité routiere. En fait il ne s’agit pas d’éviter les accidents. Les principales causes
d’accident demeureront : collision frontale si le tunnel est a un seul tube, perte de controle
d’un véhicule, non-respect des inter-distances, incendie sans origine déterminée. Il s’agit plus
exactement de mettre en place des conditions de sécurité permettant, si un accident se produit,

de limiter la gravité du sinistre et le nombre de victimes.

Le nombre de victimes consécutives a un accident dans un tunnel est inférieur & 1 % du
nombre total des victimes sur les routes. Les victimes d’accidents dans un tunnel, méme si
elles sont peu nombreuses, sont totalement inacceptables aux yeux de I’opinion publique.
Ceci découle des conditions dans lesquelles se déroule I’accident: températures extrémes,
sentiment d’impuissance, sauveteurs devant lutter pour accéder au sinistre, incertitude sur le

sort des victimes.

Ces incendies peuvent causer des dommages aux personnes, aux biens et a 1’ouvrage.
L’ordre d’apparition des dangers est en général le suivant : ’arrivée des fumées, toxicité et
opacité et enfin élévations de la température causant des dommages sur les personnes, les

véhicules, des composants du tunnel et sur la structure du tunnel (effondrement).
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VIII.6 Comportement au feu des structures [16]
Le comportement au feu recouvre deux aspects :

VIII.6.1. La réaction au feu
C’est la capacité d’un matériau a prendre part & un feu auquel il est exposé. Son
principal but est d’éviter que I’incendie ne s’étende en dehors des zones déja rendues

dangereuses par la combustion des vehicules.

L’évaluation des performances de réaction au feu peut se faire selon le systéme national
(classements «M»). Les matériaux sont classés en cing catégories suivant leur combustibilité.
L’acier et le béton en tant que matériaux incombustibles sont classés dans la meilleure
catégorie (MO0). Les autres catégories sont M1 a M4, les matériaux trop combustibles ou trés

rapidement inflammables, situés au-dela de M4, n’étant pas classés.
VIII.6.2. La résistance au feu

C’est la capacité d’un élément a conserver son role malgré le développement du feu.
Pour la sécurité en tunnel, les objectifs d’une résistance au feu suffisante sont de permettre
I’auto-évacuation des usagers, I’intervention des services de secours selon un niveau de risque
acceptable et la tenue de 1’ouvrage pour assurer la sécurité des ouvrages environnants. Un
objectif supplémentaire est la pérennité de I’ouvrage pour minimiser les colts et les délais de

réparation en cas de sinistre important.
Pour prendre en compte la résistance au feu, on distingue trois types d’approches:

v L’approche descriptive «prescriptive», qui fixe des obligations constructives sans
demander au concepteur une réflexion sur la méthode indiquée; par exemple, une
approche descriptive peut consister a imposer une certaine épaisseur d’enrobage des
fers dans une poutre;

v L’approche d’ingénierie du feu, qui fixe des obligations de résultats ; le concepteur
doit analyser les spécificités de 1’ouvrage (y compris son mode d’exploitation), en
déduire le feu maximal a prendre en compte, puis par le calcul concevoir les mesures
constructives qui permettent de remplir 1’ objectif.

v' L’approche intermédiaire entre ces deux extrémes, qui impose des puissances
d’incendie et des courbes température-temps, mais elle repose aussi sur de I’ingénierie
dans la mesure ou elle n’indique pas les dispositions techniques ni les méthodes de

dimensionnement qui permettent d’assurer les niveaux de résistance.
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VIIIL.7

Courbes température-temps [16]

Il n’est pas simple de faire le lien entre des puissances d’incendies et des températures

ou des flux de chaleur, qui sont les données d’entrée pertinentes pour la justification des

structures. Selon le volume dans lequel se produit ’incendie, le type de combustible,

I’alimentation en oxygene, etc., des températures treés différentes sont possibles. Afin de

s’affranchir de cette difficulté, on a imposé les courbes de températures présentées ci-dessous.

Le choix des courbes tempeérature- temps a été le résultat d’'un compromis entre deux

objectifs contradictoires :

v" Les courbes a utiliser en tunnel doivent étre en nombre aussi restreint que possible et,

dans la mesure du possible étre les mémes que dans d’autres domaines (ISO,

Eurocode). Ceci est nécessaire pour bénéficier de 1’expérience accumulée grace aux

essais et calculs déja effectués;

v Les courbes doivent représenter 1’évolution spécifique de la température pendant un

incendie en tunnel, qui est différent d’un incendie dans un batiment en raison de la

charge combustible différente et de 1I’environnement semi-confiné du tunnel.

On définit alors la courbe normalisée (CN dite aussi courbe ISO 834) d’équation:

T =345 log (8t+1) + 20

Et la courbe dite « de feu d’hydrocarbures majorée» (HCM) qui atteint 1 200°C en

moins de 10 minutes et une température maximale de 1 300°C environ 20 minutes plus tard.
Cette courbe répond a 1’équation suivante : T = 1280 (1-0,325e 21— 0,675e >°) + 20

Ou « T » est la température des gaz en degrés Celsius et « t » le temps en minutes,

Tempcerature (°C)
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Figure VI11.3 : courbes températures-temps

ENP 2012

113



CHAPITRE VIII Etude de la tenue au feu

VIII.8 Justification de la résistance au feu [16]

D’une manicre générale, la justification de la résistance au feu peut se faire :

Par réalisation d’essais ;
Par référence a des essais antérieurs ;

Par le calcul ;

D N N NN

ou par une combinaison de ces différents moyens.

Cependant, un essai ne peut presque jamais représenter a lui seul une structure sous un
chargement complexe. A ce titre, le calcul, soit seul, soit utilisé pour transposer des résultats
d’essais, est toujours nécessaire afin de réaliser une analyse d’une structure soumise a un

incendie.

Une gradation de cette analyse est proposée, afin d’adapter sa complexité aux différents
enjeux, et en particulier au type de structure et au niveau de résistance prescrit. La complexité
nécessaire de I’analyse résulte de la configuration d’ensemble de la structure étudiée et des

niveaux de résistance a atteindre, voir (8 9).
VIII.8.1 Degré d’analyse GO: évaluation sans calcul

L’absence de calcul ne signifie pas qu’il y a absence de vérification. Cette analyse passe
par un examen des conditions de liaison des éléments de structure et consiste a s’assurer que
les redistributions de sollicitations en cas d’incendie ne sont pas de nature a créer des

modifications dans le schéma statique.
VIII.8.2 Degrés d’analyse G1, G2 et G3

Les degrés d’analyse G1, G2 et G3 nécessitent le recours a des calculs de complexité

croissante:

v' Degré G1: évaluation par calcul simplifié;
v Degré G2: évaluation par calcul standard;

v Degré G3: évaluation par calcul avancé.

Dans le tableau ci -apres, on définit pour chaque degré d’analyse les grandes lignes des
investigations auxquelles il peut étre fait référence dans un calcul de diagnostic de résistance

au feu des structures principales.
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Tableau VI11.2: définition des grandes lignes des investigations pour chaque degré d’analyse

Gl|G2|G3
1. Evaluation du champ de température dans I’élément: v
> utilisation d’abaques (ex: courbes DTU ou EC2)
> calcul thermique simplifié : caractéristiques thermophysiques (A, p, cy) v
supposées constantes
> calcul thermique plus fin: les caractéristiques thermophysiques varient v iy |y
avec la température
2. Détermination des sollicitations mécaniques:
a. Selon modele linéaire:
> déformation thermique linéaire dans les sections, définie par une dilatation
moyenne et une courbure calculées de sorte qu’elles soient équivalentes a
la déformation thermique réelle v
> sections élastiques de rigidités dépendant de la rigidité des matériaux de la
section, en fonction de la température locale
b. Selon modeéle linéaire dans sa globalité (voir cas ci - dessus), mais non
linéaire localement:
> prise en compte d’une ou de plusieurs rotules plastiques a chaque fois
qu’un effort résistant ELU est atteint dans une section (soit par augmentation
de Deffort sollicitant, soit par réduction de 1’effort résistant du fait de la v
température)
> prise en compte des changements de conditions d’appui (butées,
soulévements,...)
> eventuellement prise en compte d’une certaine quantité de béton disparue
par écaillage, cette quantité étant établie sur la base d’essais.
c. Selon modéle complétement non-linéaire:
> déformation réelle dans les sections (prise en compte des autocontraintes
dues au profil de température non linéaire)
> matériaux élasto - plastiques dont la loi de comportement est associée v
a la température locale
> prise en compte de la fissuration du béton tendu par modéle de
comportement
> non linéarités liées au changement des conditions d’appui
> prise en compte des grands déplacements
> prise en compte d’une certaine quantité de béton disparue par écaillage,
cette quantité étant établie sur la base d’essais effectués
3. Mode de vérification de la résistance de la structure:
a. Selon modele linéaire: v
> admissibilité des efforts calculés en regard des efforts résistants calculés a
chaud (réduction de résistance du fait de la température) des sections a I’ELU v
b. Selon modele linéaire dans sa globalité, mais non linéaire localement:
> admissibilite des déformations mécaniques des matériaux des rotules v
plastiques
> stabilité globale de la structure : nombre de rotules plastiques inférieur
ou ¢égal au degré d’hyperstaticité
c. Selon modéle complétement non-linéaire:
— admissibilité des déformations mécaniques partout dans la structure.
ENP 2012 115




CHAPITRE VIII Etude de la tenue au feu

VIII.9 Les niveaux de résistance [16]

Afin de répondre aux objectifs de résistance au feu, quatre niveaux de résistance au feu
ont été définis.
VIII.9.1. Niveau NO

Ce niveau correspond a la vérification de I’absence de risque d’effondrement en chaine
en cas de rupture locale : la perte d’un élément ne doit pas provoquer un report de charge sur
d’autres parties de la structure qui puisse entrainer leur rupture. Il constitue 1’exigence

minimale a laquelle doit satisfaire toute structure.

Les structures qui doivent répondre aux niveaux de résistance plus élevés décrits ci -

apres doivent aussi satisfaire a cette exigence.
VIII.9.2. Niveau N1

Ce niveau correspond a une résistance a la courbe normalisée (CN) pendant 120
minutes, ce qui est noté CN 120. Dans la majorité des incendies, mais pas les plus violents, le
niveau N1 assure la résistance de la structure pendant la durée nécessaire pour les opérations
de secours. Il s’applique aux €¢léments de structure qui assurent une fonction importante pour
les opérations de secours, lorsque cette fonction (désenfumage par exemple) n’est en tout état

de cause pas dimensionnée pour 1’incendie maximal possible.
VIII.9.3. Niveau N2

Ce niveau correspond a une résistance a la courbe HCM pendant 120 minutes, ce qui est
not¢ HCM 120. 11 s’applique aux structures qui doivent €tre préservées quelle que soit la
violence de I’incendie pendant les durées nécessaires pour les opérations de secours ou pour

évacuer vers 1’extérieur les personnes présentes dans les abris.

VIII.9.4. Niveau N3

Ce niveau requiert une résistance a la fois a la courbe normalisée pendant 240 minutes
(CN 240) et, séparément, a la courbe HCM pendant 120 minutes (HCM 120). 11 s’applique

aux structures qui doivent résister au pire incendie possible pendant sa durée maximale.
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VIII.10 Choix du niveau de résistance et du degré

d’analyse [16]

Il est & noter que le choix du niveau de résistance au feu d’un ouvrage ne dépend pas du
fait que ce tunnel est autorisé ou non aux transports de marchandises dangereuses. En effet,
les graves incendies survenus ces dernieres années dans les tunnels européens ont montré que
des marchandises combustibles mais non classées comme dangereuses par la réglementation

pouvaient alimenter des incendies extrémement violents.

Le tableau suivant décrit les exigences en termes de résistance au feu des structures

principales des ouvrages.

Tableau VII11.3 : Niveaux de résistance au feu requis pour les structures principales des

tunnels revétus, des tunnels immergés et des tranchées couvertes

Niveau de
résistance
Cas général (pas de risque d’inondation ou d’envahissement catastrophique
par le terrain ni de risque de dommages graves en surface ou pour
d’autres constructions proches):
a. Cas ou une rupture locale est sans conséquence sur la sécurité des usagers ou
des services de secours pouvant étre présents ailleurs dans le tunnel NO
b. Structure qui supporte une voie routiére ou une zone accessible aux piétons
avec :
> possibilité d’interdire la circulation sur la voie portée ou d’évacuer la zone en | N1
un temps court
> impossibilité d’interdire la circulation sur la voie portée N2 ou N3
c. Structure nécessaire pour maintenir la stabilité d’un autre tube ou la séparation
avec celui - ci :
> avec existence de communications directes avec 1’extérieur et possibilité
d’interdire la circulation dans le second tube en un temps court N1
> avec existence de communications directes avec 1’extérieur et impossibilité N2
d’interdire la circulation dans le second tube en un temps court
> en I’absence de communications directes avec 1’extérieur N2
d. Structure dont une rupture locale risque de couper des cables longitudinaux ou
une gaine de ventilation :
> qui sont importants pour les opérations de secours N1
> qui sont indispensables pour I’utilisation des abris et des cheminements qui | N2
permettent d’y accéder par I’extérieur
Risque d’inondation ou d’envahissement catastrophique par le terrain N3
Risque de dommages graves en surface ou pour d’autres constructions
proches N3
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Le degré d’analyse (GO a G3) doit étre choisi en fonction du niveau de résistance

nécessaire et du type de calcul a faire (dimensionnement ou Vvérification).

Pour des calculs de dimensionnement d’une Sstructure neuve, on retiendra en général

les choix suivants:

v Niveau d’exigence NO: degré GO;

v Niveau d’exigence N1: degré G1 ou G2;

v" Niveau d’exigence N2 ou N3: une analyse économique doit étre faite pour déterminer
ce qui est le plus pertinent, entre:

% Un degré d’analyse Gl assorti de protections thermiques projetées ou par

plaques rapportées,

¢ Ou un degré d’analyse G2 ou G3 sans protection mais avec des essais en four
pour caractériser le phénomene d’écaillage,

% Ou un degré d’analyse G3 comprenant 1’'usage de techniques innovantes et des

essais en four.

Pour des calculs de vérification de structures existantes, hormis le cas ou seul le niveau
NO est prescrit, on fera un raisonnement en cascade: on commencera par appliquer le degré
d’analyse G1. Si la résistance de la structure est démontrée, il n’est pas nécessaire d’aller plus

loin. Dans le cas contraire, On réalise des vérifications de niveau G2, puis G3 le cas échéant.
VIII.11 Méthodologie de calcul [16]

Alors que la vérification du niveau de résistance NO ne nécessite généralement pas de
calcul, mais une réflexion sur la stabilité en chaine de la structure (degré d’analyse GO), la
veérification des niveaux de résistance N1, N2 ou N3 requiert une méme méthodologie de

calcul qui peut se décomposer en trois étapes :
VIII.11.1. Un calcul thermique

Le calcul thermique permet d’évaluer le champ de température au sein de la structure en
fonction du type d’incendie (répartie ou étalé), de la violence de 1’incendie (CN ou HCM) et

du temps d’exposition (1h, 2h ou 4h);
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VIII.11.2. Un calcul des efforts dans la structure

Le principe du dimensionnement est de calculer en tout point les efforts sollicitant (au
moyen d’un calcul de structure global) et de vérifier qu’ils sont inférieurs aux efforts

résistants (obtenus par des calculs locaux).

Dans le cas d'un incendie, on vérifie les structures a I'ELU accidentel, c'est-a-dire que

toutes les charges sont affectées d'un coefficient 1.

Lorsqu’on applique un chargement thermique a une structure isostatique, ce chargement
thermique entraine la déformation de la structure, mais ne génére pas d’efforts
supplémentaires. Contrairement a une structure hyperstatique ou sa déformation est empéchée

par les conditions aux limites, ce qui génere des efforts supplémentaires.

VIII.11.3. Un calcul de la capacité portante de la section [21]

Des méthodes de calcul simplifiées de section peuvent étre utilisées pour déterminer la
capacité portante limite d’une section droite soumise a échauffement et pour comparer cette
capacité a la combinaison d’actions appropriées. Ces méthodes comprennent une réduction
générale des dimensions de la section droite selon une zone endommagée par la chaleur sur

les surfaces de béton. Deux méthodes sont données par 1I’Eurocode:
v' Méthode de I'isotherme a 500° C [21]

Cette méthode est applicable a une exposition au feu normalisé et a tout autre régime
température-temps entrainant des champs de température similaires dans 1’élément exposé au
feu. L’épaisseur du béton endommagé est rendue égale a la profondeur moyenne de

I’isotherme a 500 °C dans la zone comprimée de la section droite.

A des températures supérieures a 500 °C, le béton endommagé est supposé ne pas
contribuer a la capacité portante de 1’élément, alors que la section de béton résiduelle

conserve ses valeurs initiales de résistance et de module d’élasticité
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Figure V111.4 : section droite réduite en béton arme

Certaines des armatures de béton armé peuvent étre situées dans des zones tendues ou
en dehors de la section droite réduite, comme illustré a la Figure VII1.4. Dans ce cas, elles
peuvent étre prises en compte dans le calcul de la capacité portante ultime de la section droite

exposée au feu en déterminant leur résistance réduite due a la température comme suit :
fsk (0) = ks (0) x fyx (20°C) [21]
Ou :
- fyk(20 °C) est la valeur caractéristique de la limite d’¢élasticité a 20 °C ;

- ks(0) est le facteur de réduction défini dans le tableau suivant :

0 (°c) [20-200] [200-580] [580-750] > 750

ke (0) 1 (855 - 0) / 655 | (750 — 0) / 405 0

v' Méthode par zones [21]

Cette méthode, bien que plus laborieuse, est plus précise que la méthode de 1’isotherme

a 500 °C. Elle est applicable a la courbe température-temps normalisée uniquement.

La section droite est divisée en un nombre (n > 3) de zones paralleles d’épaisseurs
égales (éléments rectangulaires) pour lesquelles la température moyenne, la résistance a
la compression moyenne correspondante fcd(0) et le module d’¢lasticité (le cas échéant)

de chaque zone sont évalués.
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Figure VI111.5 : division d’une dalle exposée au feu sur un seul coté en zones

La section droite endommagée par le feu est représentée par une section droite réduite

en ignorant la zone endommagée d’épaisseur az sur les cotés exposés au feu.
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Figure VII11.6 : réduction de la section droite d’une dalle exposée au feu sur un seul coté

L’¢épaisseur de la zone endommagée az peut étre calculée en utilisant 1'expression

suivante :

Kem
kc (BM)

azzw[l—

Ou :
kc(0nm) est le facteur de réduction du béton au point M.

Le facteur de réduction moyen kcm, pour une section donnée, peut étre calculé par la
relation ci-dessous ; il comprend un facteur (1 — 0,2/n) afin de prendre en compte la variation
de la température dans chaque zone:

1-0,2/n<Cn
on = L2023 1 o)
i=

Ou:
n : le nombre de zones paralleles dans la largeur w

w : la largeur totale
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Le facteur de réduction de la résistance a la compression correspondant, kc(0) est défini

dans le tableau suivant :

0(°c) | [20-250] | [250-600] [600-1000] | > 1000

ke (0) 1 | (866-0)/636|(1000—0)/889 | O

VIII.11.4. Prise en compte des rotules plastiques (G2) [16]

Si le moment sollicitant est supérieur au moment résistant, la section est alors plastifiée
et on peut en premiere analyse déclarer la ruine de la section a cet instant. Ce qui implique

I’apparition éventuelle de rotules plastiques.

La poursuite de la montée en température sur cette nouvelle structure génére alors des

rotations dans la rotule qui doivent a la fin étre admissibles. On doit donc vérifier que :
0 rotule plastique < 0.1 rad pour les Fe E 500 [21]

On note qu’il peut y avoir formation de plusieurs rotules plastiques, soit parce que le
moment sollicitant augmente (effet des dilatations thermiques), soit parce que le moment
résistant diminue (réduction de résistance des matériaux chauffés). Dans ces cas, il faut

vérifier que la structure reste au moins isostatique.
VIII.12 Etude de tenue au feu de notre tunnel

Le comportement constructif d'un tunnel en béton lors d'un incendie est un phénoméne
complexe a cause du nombre important de parameétres différents qui entrent en jeu. La
résistance au feu étudiée pour 1’ouvrage en question est fort simplifiée dans cette partie.
Seules les dispositions constructives seront vérifiées a la lumiére de certains critéres de

résistance au feu. Ceci nous permet de verifier:

v" le niveau d’exigence NO : degré d’analyse GO ;

v" le niveau d’exigence N1.

= Justification de la résistance

L’ouvrage étudié se trouve en rase compagne. Ainsi une rupture locale prés du foyer ne
présente pas de conséquences dommageables pour la sécurité des usagers et des équipes de
secours susceptibles de se trouver dans d’autres zones ou la température n’est pas aussi

elevée.
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Cette configuration correspond au niveau NO qui requiert une vérification de ’absence
de risque d’effondrement en chaine en cas de rupture locale. Le revétement du tunnel étant
construit pas plots successifs de 10 m de long et aucune construction ne se trouvant a
I’aplomb du tunnel, I’absence de risque d’effondrement en chaine est bien garantie : le niveau

NO est atteint.

D'autres phénomeénes vont également apparaitre, tels que les déformations thermiques.
Les éléments vont se déformer suite aux répartitions inégales de température d’ou ’apparition
de dilatation longitudinale et transversale. Empéchée par les conditions aux limites, ces
dilatations générent des efforts supplémentaires. Cela dit, des joints de dilatations sont prévus
par plot pour le tunnel étudié afin d’éviter ces phénoméenes. Ainsi, on peut s’assurer que les
redistributions de sollicitations en cas d’incendie ne sont pas de nature a créer des
modifications dans le schéma statique d’ou la vérification des exigences du degré d’analyse
GO.

Un autre phénomeéne vient s’ajouter au niveau des matériaux qui est la réduction de leur
résistance. Vue la grande conductivité thermique de ’acier et sa dilatation importante a chaud,
on vise toujours, en béton arme, a avoir un enrobage suffisant en raison du comportement
totalement différent du béton (faible conductivité thermique). Selon 1’Eurocode 2 partie 1-2
[21], Pour un recouvrement d'armature de 25 mm par exemple, la température critique de
I'armature (500°C) sera atteinte lors d'un incendie violent apres 90 minutes environ, alors que

pour un recouvrement de 35 mm elle ne sera atteinte qu'aprés 120 minutes.

Le ferraillage du revétement du tunnel est déterminé avec un enrobage de 60 mm qui est
presque le double de I’enrobage requit pour avoir une tenue au feu de 120 minutes : le niveau

N1 est atteint.
VIII.13 Conclusion

Cette partie d’étude nous a permis de verifier le niveau NO avec un degré d’analyse GO,

ainsi on a pu vérifier I’absence d’un risque d’effondrement en chaine.

Puis la vérification du niveau supérieur (niveau N1) nous a permis de s’assurer que
notre tunnel pourra résister pendant une durée de 120min, durée nécessaire a 1’évacuation des

usagers, avec un enrobage de 6¢cm adoptée lors du dimensionnement du tunnel en question.
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CHAPITRE IX Dispositions de sécurité dans un tunnel

I1X.1. Introduction

Un évenement dans un tunnel peut avoir des conséquences graves en termes de vies
humaines, d’environnement, de dommages matériels et d’interruption du trafic. Pour limiter
ces conséquences, les tunnels sont pourvus d’équipements d’exploitation et de sécurité qui
doivent permettre la détection d’événements tels qu’un embouteillage (un véhicule
immobilisé, un accident, un incendie ou une fuite de matiéres dangereuses), la
communication avec les usagers ; la protection et le sauvetage des usagers, I’intervention
efficace et rapide des services de secours, la protection de I’environnement, la limitation des

dégats matériels.

Ce chapitre expose les différents équipements d’exploitation de sécurité dans les tunnels

pouvant étre adopté afin d’assurée la protection des usagés lors d’incendie.

IX.2. Aménagements pour l'évacuation et la protection des

usagers et l'acces des secours [22]

Les aménagements pour I'évacuation et la protection des usagers et I'accés des secours
constituent un élément de sécurité essentiel. Dans les tunnels urbains ces aménagements
seront prévus systématiquement et leurs accés sont disposés tous les 200 m environ ; une
inter-distance plus faible sera retenue dans les tubes frequemment congestionnés qui
comportent plus de trois voies. Dans les tunnels non urbains, ces aménagements seront prévus

a partir d'une longueur de 500 m et l'inter-distance sera de 400 m environ.

Pour les tunnels a faible trafic, il est recommandé de respecter les mémes prescriptions ;

des adaptations pourront toutefois étre envisagées en fonction des difficultés de réalisation.

Le choix du type d’aménagement est fait par préférence décroissante selon 1’ordre de

principe suivant:

v" Communications directes avec 1’extérieur chaque fois qu’elles sont réalisables dans
des conditions raisonnables ;

v" Communications entre tubes, lorsqu’il y a deux tubes et que ces communications
peuvent étre réalisées par I'intermédiaire d'un sas ;

v’ Galerie de sécurité parallele si elle est justifiée par ailleurs ;
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v Abris avec cheminement d'acces protégé de l'incendie si aucune des solutions

précédentes n’est retenue.

Les portes situées entre ces ameénagements et le tunnel doivent rester fermées
lorsqu'elles ne sont pas utilisées. Elles doivent pouvoir étre ouvertes par tout usager qui aurait

besoin de pénétrer dans les aménagements.
IX.2.1. Communications directes avec I’extérieur [22]

Pour les tunnels dont la chaussée est a moins de 15 m de la surface du sol, notamment
les tranchées couvertes, les aménagements pour I'évacuation et la protection des usagers et

I'accés des secours seront constitués par des communications directes avec I'extérieur.

Accessibles aux seuls piétons, ces communications devront avoir au minimum une
largeur de 1,40 m et une hauteur de 2,20 m. Elles seront séparées du tunnel par un sas d’au
moins 5 m2 de surface au sol. Les portes dégageront au moins une largeur de 0,90 m et une
hauteur de 2 m et s'ouvriront toutes dans le sens tunnel vers extérieur. Communications et sas
devront permettre le passage d'un brancard de 0,70 m de largeur et 2,30 m de longueur. Les
deux portes du sas pourront étre ouvertes simultanément pour permettre le passage d'un

brancard.

Les communications ne devront pas pouvoir étre empruntées depuis I'extérieur par des

personnes non autorisées.
1X.2.2. Aménagements en souterrain [22]

En l'absence de communications directes avec l'extérieur, les aménagements pour
I'évacuation et la protection des usagers et l'accés des secours seront réalises selon les

dispositions suivantes :
a) Tunnels a deux tubes

Les communications entre tubes constituent une bonne solution pour 1’évacuation des
usagers a condition qu’une simple porte ne conduise pas a déboucher du tube ou a lieu
I’incident ou I’accident directement sur une voie de 1’autre tube (qui peut encore étre sous
circulation). Aussi de telles communications seront réalisées chaque fois qu’il sera possible

d'aménager un sas d’une surface d’au moins 15 m? entre les deux tubes. Si cela n’est pas
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possible (par exemple tubes séparés par un simple voile en béton), il conviendra d’adopter une

des solutions décrites ci-apres pour les tunnels a un tube.

Les communications destinées aux piétons auront au moins une largeur de 1,80 m pour
permettre également le passage des matériels incendie (notamment dévidoir) et une hauteur de
2,20 m. Les portes devront laisser une largeur de passage de 1,40 m et présenter une hauteur
minimale de 2 m. Elles s'ouvriront dans le sens tunnel vers communication. Si la dénivellation
entre les tubes ne rend pas possible le passage d'un dévidoir (présence d'un escalier), les
communications entre tubes et leurs portes respecteront les dimensions minimales pour les
communications directes avec I'extérieur. Les communications seront fermées en temps

normal de facon a éviter le passage d'air et de fumées d'un tube a l'autre.
b) Tunnels a un tube

En présence d’un seul tube, il faut avoir recours soit & une galerie de sécurité, soit a des

abris reliés a I’extérieur du tunnel par un cheminement protégé du feu.

Une galerie de sécurité paralléle au tunnel ne sera réalisée que si elle est justifiée pour
des raisons techniques (galerie de reconnaissance par exemple). Les communications entre le
tunnel et la galerie de sécurité seront en principe accessibles uniqguement aux piétons. Chaque

fois que possible, elles seront munies d'un sas.

Abris (antérieurement appelés refuges) seront construits afin d'offrir aux usagers un lieu
sOr en attendant de pouvoir étre évacués. Chaque abri offrira au moins une surface de 50 m?,
une largeur minimale de 4 m, une hauteur minimale de 2,20 m, et une hauteur moyenne de

2,50 m. L'entrée sera munie d'un sas.

Les abris devront étre reliés a 1’extérieur du tunnel par un cheminement protégé de
I'incendie et destiné aux secours. Celui-ci devra en outre permettre d’évacuer les personnes
réfugiées dans les abris. Celles-ci ne devront toutefois pas pouvoir I’emprunter sans étre

guidées par les services de secours ou d’exploitation.

Le cheminement n’aura pas lieu d’étre aménagé comme une galerie de sécurité. Il devra
dégager au minimum une hauteur de 1,50 m sur une largeur de 1,40 m, et une hauteur de 2 m
sur une largeur de 0,90 m (située a l'intérieur de la largeur précédente de 1,40 m). Son
plancher devra au moins supporter une charge répartie equivalente a 2,5 kPa sur toute sa

surface. Cette condition ne préjuge pas d’autres exigences liées aux besoins de I’exploitation.

ENP 2012 126



CHAPITRE IX Dispositions de sécurité dans un tunnel

IX.2.3. Utilisation d’engins de secours motorisés adaptés [22]

Dans les tunnels de plus de 5000 m de longueur qui ne sont pas a faible trafic, la galerie
de sécurité paralléle au tunnel ou les cheminements permettant d’accéder aux abris devront

pouvoir étre empruntés par les engins motorises adaptés a leur geométrie.

IX.3. Aménagements destinés aux véhicules de secours [22]

Les aménagements destinés aux véhicules de secours doivent pouvoir étre utilisés par
un fourgon-pompe-tonne présentant une longueur de 8 m, une largeur de 2,50 m et un

diametre de braquage entre murs de 19 m.
IX.3.1. Aménagements en tunnel

Dans les tunnels de plus de 1000 m de longueur, il convient de permettre tous les 800 m
environ le passage des véhicules de secours d'un tube a l'autre s'il y a deux tubes et que cette

disposition est possible, ou leur retournement dans les autres cas.

Dans les tunnels a deux tubes ou des galeries de communications entre tubes sont
prévues, ceci sera réalisé en rendant certaines des communications accessibles aux véhicules

de secours.

Les galeries accessibles aux véhicules de secours devront avoir au minimum une largeur
de 5 m entre piédroits. Elles présenteront au minimum une largeur roulable de 3,50 m et une
hauteur de 3,50 m sur cette largeur. Leur pente ne dépassera pas 15 %. Elles seront équipees
de portes dégageant au minimum une largeur de 3,50 m et une hauteur de 3,50 m. La
géométrie des extrémités des galeries et des portes devront permettre le passage du véhicule
de secours décrit ci-dessus sans marche arriere. Des portes de dimensions plus réduites,
dégageant une largeur de 0,90 m et une hauteur de 2 m, seront en outre prévues pour le
passage des pietons. Les portes seront fermées en temps normal de fagon a éviter le passage

d'air et de fumées d'un tube a l'autre.

Si des galeries de communications entre tubes n’ont pas été prévues, des
communications seront realisées a l'usage exclusif des véhicules de secours (dans le cas

géneéral des tranchées couvertes comportant des communications directes avec I'extérieur, il
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s'agit alors de simples portes aménagées dans le piedroit central). Celles-ci ne pourront étre

ouvertes que par les services de secours ou d’exploitation.

Les dispositions précédentes ne s'appliquent pas si les deux tubes sont superposés ou a

des niveaux trés différents.

Dans les tunnels comportant un seul tube, ou deux tubes sans possibilité de
communication pour les véhicules, le retournement des véhicules de secours sera assuré avec
une marche arriere au maximum sous une hauteur de 3,50 m. Ceci peut étre obtenu en
réalisant des galeries de retournement dont les dimensions dépendent de la largeur roulable
dans le tunnel et de la présence éventuelle d'un élargissement a cet endroit.

1X.3.2. Ameénagements aux tétes [22]

Il sera prévu a I'extérieur a proximité des tétes, sur la droite de la ou des voies entrantes,
et en dehors des voies de circulation, un emplacement de 12 m de longueur sur 3 m de largeur

pour le stationnement d'un véhicule des services de secours.

En outre, pour tous les tunnels a deux tubes, un aménagement permettant aux véhicules
de secours de passer d'une chaussée a l'autre sera prévu a lI'extérieur a proximité de chaque

téte.

Pour les tunnels a un tube, des possibilités de retournement des véhicules de secours

seront prévues a I'extérieur a proximité des tétes.

Si les dispositions ci-dessus ne sont pas envisageables a proximité immediate des tétes,

elles seront reportées dans une zone aussi proche que possible.

IX.4. Niches de sécurité [22]

Les niches de sécurité sont destinées a recevoir divers équipements de sécurité,
notamment les postes d'appel d'urgence et les extincteurs. Il est vivement recommandé de les
munir de portes permettant de limiter le niveau de bruit a I’intérieur et de protéger les
équipements de la salissure. Méme dans le cas ou elles sont munies de portes et mises en

légere surpression, les niches ne sont pas destinées a protéger des usagers des effets d’un
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incendie. Toutes dispositions seront prises pour éviter que les usagers puissent se méprendre

sur ce point.

Des niches de sécurité doivent étre prévues tous les 200 m environ a l'intérieur du
tunnel, ainsi qu'a proximité de chaque extrémité. Ces derniéres seront de préférence placées a
I'extérieur du tunnel. S'il existe des garages, une niche devra étre prévue dans chacun, ou a

proximité immédiate en cas d'impossibilité.
Les niches sont implantées sur le cté droit de chaque sens de circulation :

v" D'un seul coté si le trafic est unidirectionnel ;

v" Des deux cotés et face-a-face si le trafic est bidirectionnel.

Afin qu'un usager puisse utiliser sans difficulté le poste d'appel d'urgence et les
extincteurs mis a sa disposition dans les niches, celles-ci devront avoir les dimensions

minimales suivantes :

v' Largeur:15m;
v" Profondeur: 1 m;

v" Hauteur : 2 m sur toute la surface.

Ces dimensions seront éventuellement & adapter en fonction des autres matériels de
secours a installer et des circonstances particulieres. Notamment si des appareils d'incendie
(bouche ou poteau) sont installés, on devra respecter les dispositions relatives au volume de

dégagement prescrit.

Sauf impossibilité, les niches ne devront pas étre en saillie par rapport a l'alignement des
piédroits. Si exceptionnellement elles sont en saillie, un dispositif particulier, destiné a
protéger les automobilistes et les utilisateurs de la niche en cas de choc, devra étre mis en

place.

Si les niches de sécurité sont munies de portes, l'ouverture de celles-ci ne devra pas
engager le gabarit latéral de circulation des véhicules qui comprend la bande d'arrét d'urgence,

si elle existe.

Les niches de securité sont distinctes des aménagements pour I'évacuation et la

protection des usagers et lI'accés ce qui n'exclut pas qu'elles soient situées a proximité de ceux-
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ci. Eventuellement les équipements de la niche de sécurité peuvent étre installés avant les

portes d'acces a ces aménagements.

Les appareils d'incendie sont placés de préférence dans des niches distinctes des niches
de sécurité. Cette disposition est obligatoire dans le cas ou ces derniéres sont munies de

portes.

De préférence les niches et leur équipement ne devront pas faire saillie par rapport a
I'alignement des piédroits. Si exceptionnellement ils sont en saillie, un dispositif particulier
destiné a protéger les automobilistes en cas de choc devra étre mis en place ; en outre, les
largeurs minimales de passage sur le trottoir devront étre maintenues au droit de la niche. Les

niches incendie ne sont disposeées que d'un seul coté.

IX.5. Ventilation dans les tunnels [23]

La ventilation en tunnel a pour objectif, en situation normale d’exploitation, de
maintenir la qualité de I’air au niveau requis. En cas d’incendie, elle a pour role de mettre les
usagers a I’abri des fumées pour qu’ils puissent évacuer le tunnel et, dans un second temps, de
permettre ’intervention des services de secours et de lutte contre 1’incendie. La ventilation
d’un tunnel constitue un systéme complexe, car il est dépendant du comportement aéraulique
de ’ouvrage. Un tunnel est un tout, et tous ses eléments peuvent avoir une incidence sur les
choix en matiére de ventilation. En particulier, la longueur, le type de trafic, la facon dont est

assurée 1’exploitation ont une influence déterminante.

D’un point de vue aéraulique, un tunnel se distingue d’un batiment essentiellement du
fait de I’existence de courants d’air longitudinaux et parce que les débits de renouvellement
d’air y sont trés grands, de 1’ordre de la centaine de meétres cubes d’air par seconde, soit 10 a

100 fois plus que dans la plupart des locaux a usage d’habitation ou industriel.

IX.5.1. Les types de ventilation en tunnel
Certains tunnels ne nécessitent pas de ventilation mécanique (on parle alors de
ventilation naturelle). 1l s’agit de tunnels courts ou a faible trafic. Quand une ventilation

mécanique est nécessaire, plusieurs choix sont possibles.
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En situation normale d’exploitation, la méthode retenue pour faire baisser les niveaux
de pollution dans un tunnel ventilé est la dilution des polluants. La terminologie traditionnelle
distingue deux systémes de ventilation, basés sur 1’usage de la ventilation en situation

d’exploitation normale (dans les deux cas celle-ci procéde par dilution) :

v' Le systeme longitudinal, pour lequel des ventilateurs (généralement appelés
accélérateurs ou ventilateurs de jet) poussent la masse d’air du tunnel, sans apport
d’air frais ni sortie d’air vicié autrement que par les tétes ;

v' Le systéme transversal, pour lequel on injecte et/ou extrait de I’air a intervalles
réguliers dans le tunnel au moyen de gaines de ventilation ; selon les cas, on parlera de
systeme transversal pur (le débit extrait est égal au débit insufflé), de systéme semi-
transversal (il n’y a pas d’extraction d’air vicié) ou de systéme transversal partiel (le

débit d’extraction est plus faible que le débit d’insufflation).

Ces systemes de ventilation sont schématises sur la figure 1X.1.

= L
Y S S N S
—_—

(bl)
< »

.

b2)

Figure 1X.1 : schéma des différents systemes de ventilation en situation normale
d’exploitation ; les fleches représentent le mouvement de 1’air (air frais en bleu, air vicié en
rouge) ; (a) : systeme longitudinal ; (b) systeme transversal : (b1) transversal pur ou partiel ;

(b2) : semi-transversal.
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En cas d’incendie, le but de la ventilation est dans un premier temps de protéger les
usagers des fumées pour qu’ils puissent évacuer le tunnel, et dans un second temps de
permettre aux services de secours et de lutte contre I’incendie d’intervenir. Pour ce faire, la

stratégie est :

v" De pousser les fumées vers une zone ou il n’y a pas d’usagers ;

v" De maintenir autant que faire se peut la stratification des fumées et d’extraire celles-Ci
en plafond ; il est nécessaire dans ce cas que la vitesse longitudinale de 1’air soit faible
au droit de I’incendie (on parle de contréle du courant d’air).

Le systéeme longitudinal se préte bien a la premiére stratégie. Dans un certain nombre de
cas, si une stratégie de désenfumage longitudinale est adoptée, il est nécessaire de prévoir des
extractions massives de fumee. Par ailleurs, par le jeu des insufflations et extractions d’air, on
peut piloter un tunnel ventilé transversalement de maniére a appliquer la stratégie
longitudinale. La seconde stratégie nécessite un systéme transversal. Ces points sont résumés
sur la figure 1X.2. Pour assurer le controle du courant d’air dans la seconde stratégie, on joue
en général sur les débits d’insufflation et d’extraction des différents cantonsl. Dans certains
cas, il peut étre nécessaire de mettre en place des ventilateurs spécifiques pour assurer le
contrle du courant d’air. Il est a noter que cette seconde stratégie n’est pas adaptée aux

tunnels de gabarit inférieur a 2,70 m.

= C

(a)

(b}

(<)

()

Figure 1X.2 : emploi de la ventilation en cas d’incendie : (a) ventilation longitudinale ; (b)
ventilation longitudinale avec extraction massive ; (c) ventilation transversale ; (d) ventilation

transversale employée en stratégie longitudinale.
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Dans certains cas ou le tunnel est équipé de ventilation longitudinale (et donc n’a pas de
gaine d’extraction d’air vicié¢) mais ou il y a un risque que la stratégie consistant a pousser les
fumées dans une direction mette en danger des usagers (cas des tunnels bidirectionnels ou
unidirectionnels congestionnés), on s’efforce dans un premier temps de limiter le courant d’air
longitudinal afin de favoriser la stratification des fumées et de permettre aux usagers

d’évacuer.

Dans un second temps, pour I’intervention des services de secours et de lutte contre

I’incendie, on applique la stratégie qui consiste a pousser les fumées dans une direction.

On adopte la terminologie suivante :

v' Systéme longitudinal : systéme de ventilation dans lequel on pousse [P’air
longitudinalement dans le tunnel ;

v Systeme semi-transversal : systéme de ventilation comportant un réseau de soufflage
permettant de distribuer de ’air frais sur toute la longueur de I’ouvrage ; ce systéme
est en principe exclu car il n’offre aucune possibilité d’extraction ;

v Systéme semi-transversal réversible : systeme semi-transversal dans lequel le réseau
de soufflage peut, en tout ou partie, étre transformé en réseau d’extraction pour le
désenfumage par inversion du sens d’écoulement de 1’air dans les conduits de
ventilation ;

v/ Systeme transversal : systtme de ventilation comportant a la fois un réseau
d’insufflation d’air frais et un réseau d’extraction d’air vicié ou des fumées d’incendie,

que ce réseau soit utilise en exploitation normale ou pas.

Les contraintes qui déterminent le choix du systéme de ventilation sont les impératifs de
sécurité incendie et les besoins d’air frais pour la dilution des polluants en tunnel. Dans
certains cas, I’impact environnemental des rejets d’air a I’extérieur du tunnel et la vitesse
maximale acceptable pour le courant d’air peuvent influer sur le choix. Pour la sécurité
incendie, les longueurs maximales admissibles avec un systeme de ventilation donné sont
fixées par I’instruction technique annexée a la circulaire 2000-63, mais plusieurs systémes

sont souvent possibles.

La ventilation longitudinale, plus simple, est en général bien adaptée aux tunnels
unidirectionnels sans congestion récurrente. La ventilation transversale est utilisée en général

pour les tunnels bidirectionnels ou unidirectionnels avec congestion récurrente. Dans le cas
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d’un tunnel congu avec la construction différée d’un second tube (phasage), cela peut

conduire a des choix différents dans le premier et le second tube.

Enfin, I’instruction technique prévoit que les prescriptions qu’elle formule pourront ne
pas étre toujours appliquées de fagon stricte s’il est démontré que les dispositions proposées

assurent un niveau de sécurité au moins équivalent.

IX.5.2. Importance de la ventilation dans la conception d’un tunnel [23]

1X.5.2.1. Encombrement des équipements de ventilation

Selon le systéeme de ventilation, mais aussi le type d’ouvrage (géométrie voitée ou
rectangulaire), les contraintes d’installation des équipements de ventilation sont différentes.
Cela peut impliquer des travaux de génie civil importants, qui peuvent avoir une grande

incidence sur le cott d’un tunnel.

1X.5.2.2. Ventilation longitudinale d’un tunnel voiité

En ventilation longitudinale, le courant d’air est en général créé par des accélérateurs.
Quand le tunnel est vodté, la meilleure implantation des ventilateurs est en sous-face de la
volte et ne nécessite généralement pas de sur-excavation (voir figure 1X.3). Dans le cas ou
une extraction massive est nécessaire, il faut prévoir I’implantation d’une station de
ventilation (trés grossierement, entre 1 000 et 5 000 m3) a localiser a proximité du point
d’extraction. Cette station doit étre reliée a I’extérieur pour permettre la sortie des fumées en
cas d’incendie. Cela peut conduire, le cas échéant, a construire des puits ou des galeries de

transit pour le passage de I’air.

—gabarit routier—

> (a) (b)

Figure 1X.3 : implantation de ventilateurs en vodte de tunnel
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1X.5.2.3. Ventilation transversale d’un tunnel voiité

Pour la ventilation transversale d’un tunnel voité, il est généralement nécessaire
d’implanter des gaines de ventilation pour le soufflage d’air frais et pour I’extraction d’air
vicié ou de fumées. Dans la plupart des cas, les gaines sont implantées a I’intérieur du tube
principal. Si la section du tube est en fer a cheval, on fait en général passer les gaines en
plafond (figure 1X.4 (a) et (b)). En cas d’incendie, selon les caractéristiques du tunnel, il peut
étre nécessaire d’insuffler de I’air frais en bas de la section. On aménage alors des carneaux
d’amenée d’air frais depuis les gaines jusqu’au niveau de la chaussée. Si la section du tube est
circulaire, on fait en général passer I’air frais sous la chaussée et 1’air vicié ou les fumées en
plafond (figure 1X.4(c)). Selon la largeur du tunnel, on peut étre amené a insuffler de 1’air

frais des deux cotés de la chaussée.

On cherche, dans la mesure du possible, a permettre une circulation piétonne dans les
gaines pour faciliter I’exploitation de I’ouvrage. L’encombrement des stations de ventilation
peut étre du méme ordre que les stations d’extraction massive en ventilation longitudinale. En
fonction des contraintes d’implantation, on peut mettre en place ou bien de nombreuses
petites stations (qui permettent des gaines de faible section) ou bien un nombre plus faible de
grosses stations (qui nécessitent des gaines de section importante). Les stations de ventilation

peuvent étre souterraines ou construites a 1’air libre.

AF\
1
L}

l \

-—gabant routier—

(a) (b)

1

- gabant routier—

<)

Figure 1X.4 : exemple de configurations de gaines de ventilation en tunnel vo(té : AV est mis

pour la gaine d’air vicié et AF pour la gaine d’air frais
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IX.5.3. Equipements de ventilation [16]

1X.5.3.1. Ventilateurs d’extraction et accélérateurs

Les prescriptions de I’instruction technique sont résumées dans le tableau ci - apres, et
assorties de commentaires.

Les températures exigées sont nettement plus faibles que celles exigées pour les
structures. Cela tient d’une part au fait qu’il est impossible de trouver des équipements
électromécaniques résistant a de telles températures, d’autre part du fait que les températures
hors de flammes sont nettement plus basses que dans les flammes, et enfin de la baisse
d’efficacité des ventilateurs dans I’air chaud (qui fait qu’a 400°C, le débit massique brassé par

un ventilateur n’est plus que de 40% environ du débit massique brassé a 20°C).

Les ventilateurs ont en général des protections thermiques pour éviter les surchauffes en
fonctionnement normal. 1l est nécessaire de pouvoir désactiver ces systemes en cas

d’incendie.

Tableau IX.1 : les températures exigées sur les ventilateurs

Gabarit autorisé > 3,50 m Gabarit
Tunnel interdit | Tunnel autorisé | autorisé
aux TMD aux TMD <3,50m
1. Ventilation logitudinale
° ° * **x
v’ avec prise en compte forfaitaire de la perte 200°C 2h 400°C 2h (%) 1h ()
des accélérateurs
(***) (***) (***)
v’ avec prise en compte par le calcul de la
perte des accélérateurs
o o * *%x
v’ stations d’extraction massive 200°C 2h 400°C 2h () 1h (%)
2. ventilation transversale
v’ cas général 1h (%)
g 200°C 2h 400°C 2h (*)
v’ cas ou des trappes de désenfumages sont
°© * ° * *%x
proches des ventilateurs 400°C 2h (%) 400°C 2h (%) 1h (%)
v' cas de ventilateurs individuels dans chaque
bouche 400°C 2h (*) 400°C 2h (*) 1h (**)

*  EnD’absence de matériels satisfaisant cette exigence, on peut retenir une résistance a 400 °C 1h.

**  Température a adapter en fonction de la puissance de I’incendie de dimensionnement et des
caractéristiques du tunnel; on peut en général retenir 200°C.

*** 1l n’y a dans ce cas aucune exigence particuliére dans 1’instruction technique; on peut cependant
recommander de retenir au minimum 200°C 2h.
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1X.5.3.2. Trappes de desenfumage et registres

Le fonctionnement des trappes de désenfumage en ventilation transversale et le cas

écheant en ventilation longitudinale avec extractions massives doit permettre:

v’ Pendant une durée de 15 minutes, I’ouverture pour une température de 400°C dans le
tunnel et de 20°C en gaine;
v" Pendant une durée d’une heure:
% L’ouverture et la fermeture pour une température de 200°C dans le tunnel et dans
la gaine,

% L’ouverture a une température de 400°C dans le tunnel et 200°C dans la gaine.

Une fois encore, c’est le systéme qui doit pouvoir assurer sa fonction. Les ¢léments a
analyser sont donc la dilatation des éléments de trappes, la motorisation, 1’alimentation
électrique, les circuits de commande,... Il n’existe pas de procédure normalisée pour tester

des trappes. Un exemple de cahier des charges pour réaliser un tel test est donné en annexe G.

Le niveau de résistance au feu des registres (on appelle registres les mécanismes dont
les fonctions sont similaires a celles des trappes mais placés dans les conduits de ventilation)
situés a proximité immédiate des ventilateurs n’est pas prescrit explicitement par I’instruction
technique. Par cohérence, on choisira des exigences permettant 1’utilisation des ventilateurs
dans leurs conditions extrémes de résistance, afin de permettre des basculements de

ventilateurs en cas de défaillance de 1’un d’eux.

Les transparences aérauliques doivent pouvoir fonctionner a 1’ouverture pendant 1 heure
a 400°C dans le tunnel. Du fait de la grande taille de ces transparences aérauliques (de 1’ordre
de 100 m.), des essais sont impossibles, et ce point est a justifier élément par élément et par le

calcul (en particulier pour la dilatation).
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I1X.6. Conclusion

Le niveau de sécurité nécessaire peut €tre atteint en prévenant tout d’abord tout
évenement critique susceptible de mettre des vies humaines, ’environnement et les

équipements des tunnels en péril.

Il faut ensuite, lors d’un accident, d’un incendie, d’une fuite de matiéres dangereuses,
garantir aux usagers les conditions indispensables pour assurer leur sauvetage et leurs

possibilités d'intervention immédiate sur les lieux de I’accident.

On veillera ensuite a assurer une intervention efficace et rapide des services de secours,

pour protéger I’environnement et limiter les dégats matériels.

La perception claire et univoque des dispositifs de sécurité par I’usager est un élément
important. La présente directive assure la cohérence et I'uniformisation de la signalisation sur

tout le réseau des routes nationales.
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Le tracé de 1’autoroute Est-Ouest a nécessité la construction de plusieurs ouvrages
d’arts. La présence du mont Zbarbar en travers du tracé sur le trongon Larbaatache-Lakhdaria
a imposé le passage en souterrain. Ce dernier est composé de deux tubes, dont un a fait
1’objet de notre présente étude.

Pour la sécurité en tunnel, le principal but de la réaction au feu est d’éviter que
I’incendie ne s’étende en dehors des zones déja rendues dangereuses par la combustion des
véhicules. Les objectifs d’une résistance au feu suffisante sont de permettre 1’auto-évacuation
des usagers, I’intervention des services de secours selon un niveau de risque acceptable et la

tenue de 1’ouvrage pour assurer la sécurité des ouvrages environnants.

Le but de ce travail a été la modélisation de deux sections du tunnel, la premiere se
trouvant a I’entrée Est du tunnel avec une couverture de 30 meétres et la deuxiéme en son
milieu avec une hauteur du terrain mort de 170 metres. Ainsi la justification de la résistance
au feu du tunnel tout en respectant la méthodologie donnée par les réglements renforcé par

des équipements nécessaires.

Les deux sections ont une constitution géologique et une dureté de roches différentes,
vu la longueur importante du tunnel qui est de ’ordre de 1750 métres, d’ou le recours aux
differentes techniques de creusement. Ce dernier est effectué en sections divisees (3 gradins)

pour la section Est et en demi section pour la section médiane.

Aprés avoir calculé les charges actives agissantes sur le tunnel, on a procéde a la
vérification du souténement en modélisant la structure « béton projeté-cintres » en utilisant le

logiciel « robot structural analysis ».

A partir deld, on a pu conclure qu’un souténement provisoire avec une épaisseur de
béton projeté de 30 cm et des cintres HEB220 espacés de 0,5 métre pour la section Est et de
1,5 metre pour la section médiane pourra résister aux charges appliquées avec des

déformations acceptables.

Ce méme logiciel a été utilisé pour la détermination du ferraillage nécessaire pour le

revétement définitif en prenant en compte les différentes combinaisons de charges.

Ce Projet de Fin d’Etudes nous a permis de connaitre les différentes étapes de
réalisation d’un tunnel et les différents problémes que 1’on peut rencontrer. Ces derniers

exigent une connaissance étendues dans le domaine de la géologie, I’hydrogéologie, la
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mécanique des sols, la mécanique des roches, la résistance de matériaux ainsi que le domaine

du béton.

On a traité en deuxiéme partie de ce travail la tenue au feu du tunnel ainsi les dispositifs

des sécurités nécessaires a la protection des usagés en cas d’incendie.

On a pu Vérifier I’absence d’un risque d’effondrement en chaine en assurant le niveau

NO avec un degré d’analyse GO.

Puis une vérification du niveau supérieur (niveau N1) nous a permis de s’assurer que
notre tunnel pourra résister pendant une durée de 120min, durée nécessaire a 1’évacuation des

usagers, avec un enrobage de 6cm adoptée lors du dimensionnement du tunnel en question.

Cette tache présenta pas mal de difficultés dans la collecte des informations, le manque
d’une réglementation dans le domaine du comportement au feu des tunnels, le manque d’un
logiciel adéquat pour modéliser une structure exposée au feu ainsi que 1’insuffisance de la

durée.
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ANNEXE A Classification de BIENIAWSKI

A.1. Introduction

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 paramétres et la facon de les utiliser pour le
dimensionnement de I’ouvrage qui font la différence d’une méthode a 1’autre. Parmi ces
méthodes, les plus couramment utilisées sont celles de BIENIAWSKI, de BARTON, de la
classification de ’AFTES et aux Etats-Unis celle de TERZAGHI.

On citera dans cette annexe la méthode adoptée pour notre ouvrage qu’est celle de
BIENIAWSKI.

A.2. Les parametres de classification

BIENIAWSKI du South African Council Scientific and Industrial Research (CSIR), en

1973, proposa une classification, en vue d’y creuser une galerie souterraine, combinant

certains parametres de classification qui sont :

v’ Larésistance a la compression simple ou essai Franklin (pour les roches dures) ;

v" Le R.Q.D pour caractériser la qualité du rocher. 1l fut proposé par D.DEERE en 1964
et est déterminé a partir des observations faites sur les échantillons prélevés dans un
sondage carotte.

100 x longueur totale des morceaux > 10cm

R.Q.D =

longueur de la passe de carottage

v' L’espacement des joints. Le terme joint comprend tous les types de discontinuités
(stratification, schistosité, fractures, diaclases) ;
v La nature des joints ;

v" Les venues d’eau.

Chaque paramétre recoit une note (voir tableau) pour aboutir par addition a une note
globale caractérisant la qualité du rocher.
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Tableau A.1: parameétres de classification des roches et leurs notations

parametres coefficients
Indice | g Mpa | 4-8MPa | 2-4MPa | 1-2Mmpa | 'Mdice Franklin
Franklin non utilisable
Resistance | o cqistance 2 -1 81,
1| de laroche I >200 100-200 50-100 25.50 MPa 25 10 MP
. MPa MPa MPa MP | MP
compression a
a a
note 15 12 7 4 2 1 0
5 R.Q.D 90-100 75-90 50-75 25-50 <25
Note 20 17 13 8 3
Espacement des joints >3m 1-3m 0.3-1m 5?;13;?0 <50mm
3 30
Note 25 20 10 5
surface
tres Surfaces
rugueus | surface .
R surface lustrées ou
enon | légéremen | , | .
. legerement | remplissag .
continu | t rugueuse Remplissage mou
. rugueuse e <5mm . .
. es Epaisseur . . >5mm ou joints
Nature des joints Epaisseur < | ou joint
4 Eponte <Imm R ouverts > 5mm
lmm ouvert 1la . .
sen Epontes Joints continus
Epontes 5mm
contact non - .
.y altérées Joints
Eponte | altérées .
continus
snon
altérées
Note 25 20 12 6 0
Débit sur 10m | Aucune venue d’eau | <25I/min 25;}?15 >25 |/min
Pression d’eau
contrainte 0 0.0-0.2 0.2-0.5 >0.5
Venues rincipale
5 d’eau P P -
Suintement . \
s (eau Pression Problémes
hydrogéologie | Completement sec | . .. d’eau sérieux de venues
interstitielle s ,
) modérée d’eau
note 10 7 4 0

Cette appreéciation genérale recoit une note pour aboutir par addition a une note globale

caractérisant la qualité du rocher.
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Classification de BIENIAWSKI

Tableau A.2 : note d’ajustement pour I’orientation des joints

o o Direction paralléle &
Direction perpendiculaire a I’axe du tunnel
I’axe du tunnel
Creusement du tunnel dans | Creusement du tunnel dans le Pendage
le sens du pendage sens inverse du pendage Pendage 45- | Pendage 20°
Pendage Pendage Pendage Pendage 20- 90° 20-45°
45-90° 20-45° 45-90° 45°
Tres ) Tres )
Favorable Moyen Défavorable . Moyen | Défavorable
favorable défavorable
Orientation Tres ) Tres
. ) Favorable Moyen Défavorable )
des joints défavorable défavorable
Note 0 -2 -5 -10 -12

A.3. Détermination du Rock Mass Ratio (RMR) et de la classe

de la roche

Aprés addition des notes obtenues pour les cing paramétres principaux, on utilise le tableau ()

pour connaitre :

v’ La classe du rocher (de trés bon a tres médiocre) ;

v' Le temps pendant lequel une excavation est stable sans souténement.

Tableau A.3 : classe de rocher suivant la classification de Z.BIENIAWSKI

Note globale 100 - 81 80 -61 60 - 41 40-21 <20
Classe de 1 ) 3 4 5
rocher et Trés bon Rocher Roche tres

o Bon rocher Rocher moyen o o
description rocher médiocre médiocre
) 1 semaine 5 heures pour
Temps de 10 ans pour 6 mois pour 10 mn pour
; ) pour 3m de 1.5mde ’
tenue moyen 5m de portée | 4m de portée ) ) 0.5m de portée
portée portée
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Z.BIENIAWSKI

recommandations sur le souténement a mettre en place (tableau)

Pour chaque classe de rocher, propose également des

Tableau A.4 : recommandations d’avant-projet sommaire du souténement

Classe
de la Type de souténement
roche
Boulons d’ancrage Béton projeté Cintres métalliques
, Complément
Espaceme | Complément R S P
, Vodte | piédroits de Type Espacements
nts d’ancrage X
soutenement
1 Généralement pas nécessaire
Occasionnell
ement treillis , ,
2 15-2m , 0 mm néant néant Non rentable
soudé en
voute
Treillis soudé .
Occasionnell
+ 30 mm de 100 ement treillis Cintres
3 1-1.5m | béton projeté 50 mm . ) 152m
. mm et boulons si legers
en voute Si , .
, . nécessaire
nécessaire
Treillis soudé Treillis Cintres
+ 30-50 mm soudé et moyens +
de béton 150 boulons de
4 0.5-1m ny 100 mm K 50 mm de 0.7-1.5m
projeté en mm 15a3m béton
voute et en d’espacemen o
e projeté
piédroits t
Immédiat
ement 80
mm de
Treillis béton
, 200 soudé, rojeté
5 Non recommandé 150 mm P J. 0.7m
mm boulons et puis
cintre légers cintres
lourds a
I’avancem
ent
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A.4. Conclusion

L’avantage principal de ces méthodes est d’obliger et le projeteur a recenser et
quantifier tous les parametres géotechniques qui peuvent influer sur 1’équilibre de I’ouvrage

souterrain.

La méthode de Z.BIENIAWSKI combine ces différents parameétres pour aboutir a un
coefficient unique qui classe le rocher (R.M.R). Ce coefficient doit étre utilisé avec beaucoup
de prudence car il ne peut pas rendre compte, a lui tout seul, de la diversité des
caractéristiques du rocher. Il peut masquer une caractéristique prédominante pour le

dimensionnement de 1’ouvrage.
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ANNEXE B Diagrammes

B.1 Diagrammes de deformation et des efforts internes de la section

médiane

Figure B.1 : diagramme de déformation sous la combinaison cas 1

=My 100kNm
Max=205,97
Min=-177.88

Sl
£96

Figure B.2: diagramme des moments sous la combinaison cas 1

-

e “Fx+cFxt 1000kN
Max=2843,98
Min=2526,55

Figure B.3 : diagramme des efforts normaux sous la combinaison cas 1
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Diagrammes

<, Max=423 40
Min=433,94

Figure B.4: Diagramme des efforts tranchants sous la combinaison cas 1

“My 100kNm
Max=372,96
Min=-602,07

Figure B.6: diagramme des moments sous la combinaison cas 2
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“Fx+cFxt 1000kN
Max=3717,48
Min=3222,34

Figure B.7: diagramme des efforts normaux sous la combinaison cas 2

3 A

4 Fz 100kN

& %% Max=55988
Min=573.85

Figure B.8: diagramme des efforts tranchants sous la combinaison cas 2

Figure B.9 : déformation du revétement sous la combinaison cas 3
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k)
B uMy 100kNm
Max=448,33
Min=661.71

Figure B.10: diagramme des moments sous la combinaison cas 3

B FxecFxt 1000kN
= Max=3628 68
Min=2970,81

Figure B.11: diagramme des efforts normaux sous la combinaison cas 3

2 urz 100KN
Max=719,84
Min=-532,14

e
-
=

eLof
79

Figure B.12: diagramme des efforts tranchant sous la combinaison cas 3
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B.2 Diagrammes de déformation et des efforts internes de la section Est

=My 5S00kNm
Max=1057,19
Min=-2843.46

Figure B.14: diagramme des moments sous la combinaison cas 1

@
-1
/o3
lv]
iy

/\- i“% %%, '#t"
P ‘J"'Tpo"%om
\.\; CNCXCA
Seg 25
_\:”7 75,50
/\i‘?szua S
]
.
—#789.17 P14
_#786 89
_ _g782852
_4‘77%%% 6.63
e 5 .
o
\r‘ = i . 3 . o
k‘\_ﬁ\-“.""!'nl-’_ . o -3
TS o B
N ] 2 uFx+cFxt 1000kN
o @ Max=4789,14
Min=4364,97

Figure B.15: diagramme des efforts normaux sous la combinaison cas 1
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Fz 100kN
Max=680,09
Min=-680,50

Figure B.16: diagramme des efforts tranchants sous la combinaison cas 1

T
o N
o
KL
&p
K
1>
‘? &
a
¥
o
.}.’| 3
a
ol
a
~: W,
! W
P '
n = -] =+ o
a8 8 & mahs atna
® Dép 1cm
Max=3,0

1;55702
"3 4=My 500kNm
3 Max=1356,42
Min=-1326,08

Figure B.18: diagramme des moments sous la combinaison cas 2
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“Fx+cFxt 1000kN
Max=5167,91
Min=4557,07

% “Fz 100kN
» Max=874,75
Min=874.74

Figure B.20: diagramme des efforts tranchants sous la combinaison cas 2

Figure B.21 : diagramme de déformation sous la combinaison cas 3
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2 My 500kNm
> Max=112755
8 Min=-996,07

Figure B.22: diagramme des moments sous la combinaison cas 3

“Fx+cFxt 2000kN
% Max=7465,94
E Min=6525,35

?, Max=842,82
“Min=-1599,77

Figure B.24: diagramme des efforts tranchants sous la combinaison cas 3

ENP 2012 155



	PAGE DE GARDE MASTER
	master document final
	REMERCIEMENT
	Dédicace
	Résumé
	intercalaires sommaire
	SOMMAIRE master
	intercalaires figures
	Liste des figure master
	intercalaires tableau
	liste des tableaux master
	intercalaires intro
	1INTRODUCTION GENERALE
	intercalaires chap1
	chapitre 1 presentation du projet
	intercalaires chap2
	Chapitre 2 moyens de reconnaissances
	intercalaires chap3
	Chapitre 3 thechnique de creusement
	intercalaires chap4
	chapitre 4 soutènement provisoire
	intercalaires chap5
	chapitre 5 calcul des charges
	intercalaires chap6
	Chapitre 6 soutènement provisoire
	intercalaires chap7
	chapitre 7 revetement définitif
	intercalaires chap8
	CHAPITRE 8 étude de la tenue au feu
	intercalaires chap9
	chapitre 9 disposition de sécurité dans un tunnel
	intercalaires conclu
	conclusion générale
	intercalaires biblio
	bibliographie
	intercalaires annexes
	intercalaires annexe A
	annexe bieniawski
	intercalaires annexe B
	annexe diagrammes


