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Dans le cadre de l’approche cinématique du calcul à la rupture, 
le mécanisme peut intercepter la surface du terrain naturel en 
cas de tunnel à très faible profondeur dans des terrains peu 
frottants (typiquement pour C/D ≤ 0.3 (cot φ’ – 1)) environ. La 
pression minimale de stabilité du front est alors fonction de la 
surcharge en surface σs et peut s’exprimer sous la forme de 
l’équation [11] (Wong & Subrin 2006), analogue aux approches 
classiques à la rupture pour le dimensionnement des fondations 
superfi cielles ou profondes.

[11]

Les calculs numériques réalisés par Alagha & Chapman 
(2019) montrent également que l’infl uence de l’épaisseur de 
couverture (rapport C/D) devient signifi cative lorsque l’angle 
de frottement interne du terrain est très faible (φ’ < 20°). Cette 
hypothèse de tunnel très peu profond et de terrains très peu 
frottants est toutefois peu fréquente dans le cadre des projets.

L’ensemble des modèles numériques et analytiques présentés 
considère un critère de Mohr-Coulomb avec une résistance à 
la traction non nulle des terrains. Li & Yang (2020) ont réalisé 
des calculs analytiques (par l’approche cinématique du calcul à la 
rupture) et numériques pour cerner l’infl uence de cette hypothèse 
discutable dans les sols. Les calculs réalisés montrent que 
les approches classiques (sans tronquer le critère en traction) ont 
tendance à sous-estimer les pressions de confi nement à la rup-
ture. Cette sous-estimation reste faible pour φ’ ≥ 20° et c’ ≤ 20 kPa 
(Illustration 12) mais devient signifi cative en cas de terrains peu 
frottants et fortement cohérents (φ’ ≤ 20° et c’ ≥ 20 kPa). En 
pratique cependant, les terrains ayant de telles résistances au 
cisaillement peuvent vraisemblablement être considérés comme 
« non drainés » donc traités par l’approche décrite au §3.2.

En terrain purement frottant (sables secs ou saturés), un 
mécanisme d’écoulement prenant naissance en clé et remontant 
jusqu’en surface, à l’image d’un « sablier » (Illustration 13), peut être 
mobilisé d’après les essais sur modèle réduit réalisés par Berthoz 
et al. (2012).  En pratique, ce type de mécanisme d’écoulement 
de grains solides ne pourrait être rencontré que dans le cas d’un 
creusement au tunnelier à pression de terre hors nappe dans 
les sables. En effet, en méthode conventionnelle, des traitements 
de terrain seraient nécessaires et de la bentonite serait injectée au 
tunnelier à pression de boue. Ces deux derniers cas conduiraient 
à l’existence d’une cohésion sur une faible longueur de terrain 
à l’avant du front, empêchant l’apparition de ce mécanisme 
d’écoulement. Dans l’ensemble de ces cas, utiliser l’approche 
de l’équation [10] avec une cohésion nulle est sécuritaire.

Illustration 12: Infl uence de la résistance au traction sur les pressions 
limite de rupture par effondrement (Li & Yang, 2020). Ici, d est le diamètre 
du tunnel (D) et ξ = 0 signifi e que le critère n’est pas du tout tronqué.

Illustration 13 : Géométrie du mécanisme de rupture en terrain purement frottant (Berthoz et al., 2012).
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3.3.2 Terrain stratifié
Quelques auteurs ont étendu les approches précédentes au 
cas de terrains stratifi és horizontalement, avec des couches 
de résistances au cisaillement différentes, mais toujours 
avec l’hypothèse qu’elles sont individuellement isotropes. 
L’Illustration 14 en dresse un rapide panorama.

Retenons notamment les modélisations physiques en terrains 
stratifi és de Berthoz et al. (2012). Ces essais ont permis d’exhiber 
les mécanismes de rupture associés, tel que celui présenté en 
Illustration 15 dans le cas d’un terrain tricouche (partie inférieure 
du front cohérente frottante autostable, partie supérieure du 
front purement frottante, et couverture cohérente frottante).

Berthoz (2012) a également étendu le mécanisme de Wong 
& Subrin (2006) au cas d’un massif stratifié bicouche où la 

partie supérieure du front (de hauteur β.D) à une résistance 
au cisaillement inférieure à celle de la partie inférieure.
La diminution du facteur Nγ associée, c’est-à-dire l’aug-
mentation de la stabilité liée à la taille du front réduite, est 
donnée en Illustration 16b.

Les approches d’équilibre limite (EL) permettent assez faci-
lement de tenir compte de plusieurs couches de résistances 
au cisaillement différentes, sur la hauteur du front et dans 
l’épaisseur de la couverture, tels les développements 
présentés dans Broere (2001), repris par Vu et al. (2015) 
puis Champagne de Labriolle (2018). Ces deux modèles 
considèrent un mécanisme de type « coin et prisme vertical » 
similaire à celui de Horn (1961), repris dans Anagnostou & 
Kovari (1996), avec des spécifi cités relatives notamment à la 
prise en compte des effets de voûte, via le rapport K entre
les contraintes horizontale et verticale.
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Exp Berthoz et al. (2012)
Essais sur modèle réduit non centrifugés en terrains bicouche et tricouche
→ Forme des mécanismes.

EL

Piakowski & Kowalewski (1965)
Front découpé en 10 tranches dans la hauteur. Pour chaque tranche, pression au front calculée 
dans chaque tranche en fonction du coeffi cient de poussée du terrain (théorie de Rankine) et d’un 
coeffi cient de forme permettant la prise en compte des effets de voûte dans la direction horizontale.

Broere (2001)
et Vu et al. (2015)

Approche identique à celle d’Anagnostou & Kovari (1996) mais avec :
(1) un découpage par tranches du front, permettant l’application à des fronts hétérogènes ;
(2) la prise en compte des effets de voûte horizontaux via le choix de K1 = K2 = K0 et le remplacement de 
R par R/(1+tanθ).

Champagne de Labriolle (2018)
Approche en sol homogène transposable en raisonnant par couches horizontales de résistance au 
cisaillement différentes.

CR

Berthoz (2012) Extension du modèle de Wong & Subrin (2006) au cas d’un milieu stratifi é bicouche.

Ibrahim et al. (2015) Extension du modèle de Mollon et al. (2011) au cas d’un milieu stratifi é bicouche.

Pan & Dias (2017)
Extension du modèle de Mollon et al. (2011) au cas d’un tunnel non circulaire. In fi ne, le cas étudié 
est similaire à celui étudié par Berthoz (2012) et Ibrahim et al. (2015).

Zou et al. (2019)
Extension du modèle de Mollon et al. (2011) au cas d’une évolution linéaire avec la profondeur de 
la cohésion et de l’angle de frottement du terrain.

Illustration 14 : Synthèse des approches existantes en milieu continu stratifi é drainé sans écoulement.

Chambre
d’abattage

Phase 3 : bloc 2

Phase 2 : bloc 1

Phase 1 : extrusion

Axe du
tunnel

(massif tricouche)

Illustration 15  : Mécanisme de rupture en sol stratifi é (couche purement frottante entre deux couches cohérentes frottantes), (Berthoz et al., 2012).
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3.4.1 Écoulement vers le front de taille
Lors du creusement en méthode conventionnelle ou avec 
un tunnelier à front ouvert dans un terrain saturé en eau, 
un écoulement vers le front de taille apparaît avec des forces 
d’écoulement diminuant la stabilité. Les principaux auteurs ayant 
étudié cette problématique sont synthétisés en Illustration 17.

La force d’écoulement atteint son maximum lorsque le régime 
hydraulique permanent est atteint avec une vitesse d’écoulement 
maximale. De manière conservative, la plupart des calculs 
effectués dans ce cas de calcul considèrent par conséquent

le régime permanent atteint. Cette hypothèse est légitime dès 
que la perméabilité des terrains k est supérieure ou égale à 
10–7 à 10–6 m/s et que la vitesse d’avancement du front vavct 

est inférieure ou égale à 0,1 à 1 m/h (à titre indicatif comme 
précédemment d’après Anagnostou & Kovari (1996)). Rappelons 
que l’hypothèse d’une isotropie des terrains est effectuée, à la fois 
en ce qui concerne la résistance au cisaillement et la perméabilité. 
Schuerch et al. (2019) ont également étudié la phase transitoire 
de l’écoulement, en quantifi ant la durée pendant laquelle le front 
de taille reste stable à court terme. Cette question est par exemple 
posée lors des opérations hyperbares de maintenance de la 
roue de coupe des tunneliers pressurisés.

MILIEU CONTINU DRAINÉ AVEC ÉCOULEMENT 3.4
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Exp Lü et al. (2018)
Essais sur modèle réduit non centrifugés dans des sables secs, saturés sans écoulement, et saturés avec 
écoulement. Comparaison des mécanismes et des pressions limites de rupture par effondrement.

Num Schuerc et al. (2019) Modélisation en éléments fi nis 3D avec couplage hydro-mécanique pour une analyse en régime transitoire.

EL Perazelli et al. (2014)
Extension du modèle d’Anagnostou (2012) en prenant en compte les forces d’écoulement vers le tunnel. 
Pour cela, la charge hydraulique h est supposée ne dépendre que de la distance au front x pour le coin, 
avec une expression calée grâce une modélisation numérique aux éléments fi nis de l’écoulement.

CR

Pan & Dias (2016)
Extension du modèle de Mollon et al. (2011) en ajoutant une composante Nw modélisant les forces 
d’écoulement (i.γw) au calcul classique en contraintes effectives (fonction de Nγ’). Nw est déduit 
d’un calcul d’écoulement sur Flac.

Pan & Dias (2018)

Extension du modèle de Pan & Dias (2016) au cas d’un critère de plasticité de Hoek & Brown pris en 
compte via une optimisation de la géométrie du mécanisme en fonction de l’angle de frottement 
interne correspondant à la linéarisation de H&B et en gardant un couple (c,φ) cohérent avec le 
critère H&B initial (si φ augmente, c diminue et Nc augmente).

Illustration 17 : Synthèse des approches consacrées à un milieu continu drainé avec écoulement vers le front.

Illustration 16 : Terrain stratifi é bicouche (Berthoz, 2012) : (a) Géométrie du mécanisme, (b) Abaque.

(a)

Nγ

β

(b)

Ces travaux restent cependant assez diffi ciles à exploiter dans 
la mesure où il n’existe pas d’expression directe du résultat : 
une feuille de calcul est nécessaire. Lorsque les contrastes de 
résistances entre les différentes couches ne sont pas trop impor-
tants, considérer un milieu homogène de résistance au cisaillement 
égale à celle de la couche réelle la moins résistante peut être 
considéré en toute première approche dans le cadre des projets. 

Dans le cas d’un fort contraste, avec une couche très résistante 
en partie haute (dalle rocheuse), le mécanisme peut simplement 
être tronqué à la partie inférieure (meuble) du front, la contrainte 
verticale s’exerçant sur le coin étant automatiquement réduite 
grâce à la cohésion considérée dans la couche supérieure. Si la 
couche très résistante est en partie basse du front de taille, il peut 
simplement être considéré une hauteur réduite du front de taille.
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Illustration 18 : Résultats expérimentaux de Lü et al. (2018) : géométrie des mécanismes en présence d’un écoulement (en violet) pour 
différentes hauteurs de nappe (H) par rapport à la clé du tunnel. Les mécanismes observés pour des terrains secs (trait bleu pointillé) et 
saturés sans écoulement (trait bleu plein) sont également présentés. Les axes des abscisses et ordonnées correspondent aux distances 
par rapport au pied du front. L’échelle de couleur correspond aux isovaleurs de déformations plastiques.

Illustration 19 : Calculs en éléments fi nis des forces d’écoulement de Perazzelli et al. (2014) : (a) maillage, (b) isovaleurs de charge hydraulique.

(a) (b)

Considérons tout d’abord le régime permanent atteint. Lü et al. 
(2018) ont effectué des essais sur modèle réduit non centrifugé, 
avec un tunnel de diamètre D = 15 cm et une épaisseur de 
couverture comprise entre 0,5 et 2.D. Le terrain est constitué de 
sables. Compte-tenu du d10 de ce sable (85 microns environ), 
sa perméabilité est de l’ordre de 5.10–5 à 10–4 m/s d’après la 
relation de Hazen (AFTES GT8, 2006). L’instabilité du front est 
générée en reculant une plaque rigide. Trois conditions 
d’essais sont étudiées : sable sec, sable saturé en eau mais 
sans écoulement (plaque au front « étanche ») et sable saturé 
en eau avec écoulement (plaque au front totalement perméable).

Ces essais montrent que les forces d’écoulement conduisent à 
une inclinaison du pied de la surface de glissement du mécanisme 
plus faible en présence d’écoulement (environ 40° par rapport à 

l’horizontale d’après l’Illustration 18) que pour le même matériau 
sec (63°) ou saturé sans écoulement (57°). Le mécanisme s’étend 
en conséquence plus loin à l’avant du front en présence des forces 
d’écoulement, et mobilise un plus grand volume de terrain à la rupture. 

Différents modèles analytiques ont été développés pour évaluer 
la pression frontale σ’T nécessaire en présence d’un écoulement. 
Dans ces modèles, les forces d’écoulement sont estimées grâce à 
des calculs numériques (aux éléments fi nis ou aux différences 
fi nies) comme le montre l’Illustration 19. Celles-ci sont ensuite 
injectées dans les modèles analytiques de stabilité du front de taille 
présentés aux paragraphes précédents. Perazzelli et al. (2014) 
ont à ce titre adapté le modèle d’équilibre limite d’Anagnostou 
& Kovari (1996), et Pan & Dias (2016, 2018) ont étendu le modèle 
de calcul à la rupture de Mollon et al. (2011).
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Les calculs effectués par les différents auteurs montrent que :

 •  l’instabilité du front de taille augmente signifi cativement 
lorsque la hauteur d’eau augmente (cf. Illustration 20), 
ce qui s’explique par l’augmentation de l’amplitude 
des forces (motrices) d’écoulement lorsque le gradient 
hydraulique augmente ;

 •  l’instabilité du front de taille augmente lorsque le poids 
volumique des terrains diminue (traits pointillés par 
rapport aux traits pleins sur l’Illustration 21b) ;

 •  les tendances sont similaires, mais un écart existe entre 
les résultats obtenus par Perazzelli et al. (2014) et Pan 
& Dias (2016, 2018). Cet écart dépend notamment de 
l’amplitude de la charge hydraulique (Illustration 20) ;

 •  une perméabilité horizontale des terrains supérieure à la 
perméabilité verticale (anisotropie) améliore la stabilité du 
front par rapport au cas isotrope de perméabilité minimale 
(Pan & Dias, 2016).

Les analyses menées en régime transitoire par Schuerch et al. 
(2019) sur la base de calculs aux éléments fi nis hydro-mécaniques 
couplés permettent d’évaluer la durée pendant laquelle les forces 
d’écoulement restent suffi samment faibles pour que le front reste 
stable. Différentes valeurs de charge hydraulique, épaisseur de 
couverture et coeffi cients de pression des terres au repos ont 
été étudiées. Des abaques en ont été déduits. À titre d’exemple, 
l’Illustration 21 présente la durée maximale d’auto-stabilité 
(à gauche) et la pression de confi nement nécessaire en régime 

permanent (à droite) dans un cas particulier. Ces fi gures sont 
déduites de Schuerch et al. (2019) et Perazzelli et al. (2014), 
après uniformisation des notations utilisées. Les points rouges 
correspondent aux hypothèses suivantes avec les notations 
de l’Illustration 2 : D = 10 m, Hw = H = 15 m, γ = 20 kN/m³, 
K0 = 1, k = 10–8 m/s, E = 20 MPa, c’ = 25 kPa et φ’ = 25°. Avec 
ces hypothèses, les calculs montrent que la durée ts critique 
d’autostabilité du front est égale à 700 s, et qu’une pression σ’T 
égale à 15 kPa doit être appliquée sur le front de taille en régime 
permanent pour en assurer la stabilité.

Illustration 21 : (a) Évaluation de la durée limite de stabilité, d’après Schuerch et al. (2019), et (b) évaluation de la pression de confi nement 
nécessaire pour assurer la stabilité en régime permanent, d’après Perazzelli et al. (2014). Sur ces deux fi gures, les notations ont été 
modifi ées pour être cohérentes avec celles de l’Illustration 2. Elles correspondent au cas suivant : Hw = H = 1,5.D, K0 = 1. Les deux points 
rouges correspondent au cas décrit dans le corps de texte.

 

Illustration 20 : Comparaison entre les solutions existantes avec 
les hypothèses suivantes : tunnel circulaire de diamètre D, γw / γ’ = 1,0 
(i.e. γ = 20,0 kN/m³), c’ = 0 kPa, φ’ = 30°.
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3.4.2 Écoulement vers le terrain
Le creusement avec un tunnelier à front pressurisé peut 
générer des surpressions interstitielles dans le terrain à l’avant 
du front de taille, diminuant de fait les contraintes effectives, 
donc la résistance au cisaillement sur les surfaces de rupture 
du mécanisme d’instabilité du front.

Des mesures effectuées par Xu & Bezuijen (2018) aux Pays-Bas 
lors du creusement avec un tunnelier à pression de boue dans 
des sables (10–5 < k < 10–3 m/s) montrent que celles-ci atteignent 
50 kPa à proximité immédiate du front et 10 kPa à 10 m à 
l’avant du front (Illustration 22a). Lors des phases de pose des 
voussoirs (arrêt du creusement), ces surpressions se dissipent 
rapidement jusqu’à s’annuler (retour à la pression hydrostatique).
Ce phénomène a également été mesuré par les mêmes auteurs 
dans le cas d’un creusement au tunnelier à pression de terre 
utilisant des adjuvants (Illustration 22b), avec des pics de sur-
pressions qui sont même plus importants (100 kPa à proximité 
immédiate du front, et 20 à 30 kPa à 10 m à l’avant du front) 
dans le cas présenté. Les conditions de creusement associées 
ne sont par contre pas décrites précisément par les auteurs.

Broere (2001) a mené des développements analytiques pour 
exprimer l’amplitude des surpressions interstitielles Δu en 
fonction de la granulométrie (d10) et de la perméabilité (k) du 
terrain, de la résistance au cisaillement de la bentonite (τF) et de la 
pression hydrostatique initiale (u0). Le champ de contraintes 
effectives en tout point du mécanisme de rupture peut en 
être déduit et appliqué aux modèles décrits dans le §3.1.

Les études paramétriques effectuées par Broere (2001) montrent 
cependant que la prise en compte des surpressions interstitielles 
dans l’étude de la stabilité du front de taille conduit à une 
faible augmentation de la pression frontale (inférieure à 20 kPa) 
dans la grande majorité des cas étudiés.

En conséquence, une première approche dans ce cas de 
figure (creusement au tunnelier à pression de boue ou au 
tunnelier à pression de terre avec beaucoup d’adjuvants fins 
dans des terrains sableux de perméabilité comprise entre 
10–5 et 10–3 m/s) peut être de calculer la pression frontale 
minimale de rupture par effondrement sans tenir compte 
des surpressions interstitielles, puis d’augmenter celle-ci 
forfaitairement de 30 kPa.

Illustration 22 : Surpressions interstitielles mesurées à l’avant d’un tunnelier à pression de boue (a) et d’un tunnelier à pression de terre (b) 
par Xu & Bezuijen (2018).

(a) (b)
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4
OBSERVATIONS ET
MESURES CONSTRUCTIVES SUR CHANTIER

Cette partie est consacrée aux principes constructifs 
permettant d’assurer la stabilité du front de taille, avec 
quelques indications quant au suivi de ces conditions de 
stabilité. Deux cas sont distingués : le cas du creusement 

en méthode conventionnelle et le cas des tunneliers à front 
pressurisé. Le cas des tunneliers ouverts est en partie 
couvert par les informations indiquées pour le creusement 
en méthode conventionnelle.

Pour contrôler la stabilité du front de taille, différents procédés sont 
possibles en méthode conventionnelle. On retiendra notamment la 
diminution de la section, le drainage, la réalisation de boulons de 
front, puis les traitements de terrains. Les paragraphes suivants 
donnent quelques grands principes pour chacun de ces procédés.

Diminution de la section
La stabilité du front est d’abord fonction de la taille de l’ouvrage : 
celle-ci est d’autant plus grande que ses dimensions sont 
réduites. Un creusement en section divisée (calotte puis stross) 
ou le maintien d’un merlon central permettent par conséquent 
d’améliorer la stabilité, avec toutefois des conséquences non 
négligeables sur la mise en œuvre des soutènements en paroi, 
et plus globalement sur l’avancement du chantier. 

Couche de béton projeté
Bien qu’elle ne soit pas justifi ée par le calcul en pratique, une 
purge suivie d’une fi ne couche de béton projeté fi bré (2 à 5 cm 
d’épaisseur) doivent être effectuées sur le front de taille après 
chaque pas d’excavation afi n, en premier lieu, d’assurer la 
sécurité des ouvriers vis-à-vis de la chute de « petits blocs ». 

L’effi cacité du béton projeté résulte en effet de deux actions. 
D’une part, celui-ci permet de protéger le terrain contre l’altération 
superfi cielle (limitation de la dessication liée à la mise à l’air du 
terrain et limitation des circulations d’eau source de délavage 
et de forces d’écoulement). D’autre part, cette couche de béton 
projeté a une « action mécanique très locale (d’ordre centimétrique), 
mais suffi sante pour empêcher les micro-déplacements, et par 
suite les micro-ruptures, qui seraient susceptibles de conduire 
à une dégradation des caractéristiques du massif en profondeur, 
par un phénomène de « décohésion en chaîne : le grain de 
sable qui s’échappe libère le caillou qui assurait le calage du 
bloc, et ainsi de suite » (béton projeté de « type 1 » au sens de 
AFTES GT20, 2001).

Rabattement et drainage
Les calculs présentés dans la partie 3.4 ont démontré, si 
c’était nécessaire, l’impact très négatif de l’eau sur la stabilité 
du front de taille. Rabattre la nappe au préalable ou bien 
drainer le terrain à l’avancement constitue ainsi une excellente 
méthode pour réduire les pressions interstitielles à l’avant du 
front de taille et empêcher l’apparition de forces d’écoulement 
signifi catives défavorables à la stabilité. Il est préférable que 
ce drainage soit périphérique afi n d’éviter les instabilités 
locales du noyau d’avancement.

Zingg & Anagnostou (2016) ont effectué des calculs analytiques 
et numériques de stabilité du front de taille dans des sols 
(0 < c’ < 400 kPa et φ’ = 30°) en faisant varier le nombre, la 
longueur et la position de ces forages. Les auteurs concluent, 
sur la base d’abaques permettant de quantifier l’effet du 
drainage sur la stabilité du front, qu’une très bonne effi cacité 
est obtenue avec 4 à 6 forages de 10 cm de diamètre et de 
1,5.D de longueur situés à proximité de la paroi du tunnel, en 
partie supérieure du front.

La mise en place d’un rabattement ou d’un drainage à 
l’avancement peut toutefois conduire à des tassements de 
consolidation sur une zone étendue autour de l’ouvrage.

Boulonnage de front
En cas d’insuffi sance des procédés précédents, des boulons 
de front peuvent être mis en œuvre.

Dans le cas de milieux discontinus, où les mécanismes sont 
de type « chutes de dièdres », quelques boulons à ancrage 
continu de longueur modérée (jusqu’à 6 m) orientés en 
fonction des discontinuités sont généralement suffi sants. Leur 
dimensionnement repose sur des méthodes d’équilibre limite 
conformément au §3.1.

PROCÉDÉS CONSTRUCTIFS EN MÉTHODE CONVENTIONNELLE4.1
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Dans le cas de milieux continus ou continus équivalents, des 
boulons horizontaux longs (généralement 1,5 à 2,0.D, jamais 
moins de 0,5.D) en fi bre de verre sont nécessaires. La longueur 
des boulons et leur fréquence de renouvellement (généralement 
par tiers) doivent être suffi sants à tout instant pour assurer la 
stabilité et contrôler les déformations du front. En particulier, 
le calcul devra être effectué en considérant la longueur la plus 
faible des boulons, c’est-à-dire juste avant leur renouvellement.

La longueur, la section et le nombre de ces boulons de front 
peuvent être calculés par différentes approches. La plus simple 
consiste à calculer la contrainte σT nécessaire pour assurer 
la stabilité du front avec les approches décrites au §2.5 et 
en déduire la force de confi nement totale à reprendre par le 
boulonnage. Le nombre et la section des boulons permettant 
de reprendre cet effort tient compte de la longueur d’ancrage 
minimale compte-tenu du frottement latéral (qs) mobilisable 
autour de chaque boulon, en tenant compte du fait que l’ancrage 
doit être vérifi é sur la longueur « active » (en tête) comme sur 
la longueur « passive » (en pied) sans atteindre la rupture en 
traction des boulons (Peila, 1994). La recommandation AFTES 
GT30 (2021) peut fournir quelques informations sur ce point 
concernant les facteurs de sécurité à utiliser et la détermination 
de la valeur du qs notamment.

D’autres approches plus élaborées tenant compte explicitement 
des boulons dans l’étude de la stabilité du front sont possibles.
Une synthèse (ancienne) des différentes approches de 
dimensionnement est disponible dans Clouterre (2002). 
Citons notamment les travaux de Leca (1997) et Subrin (2002) 
s’inscrivant dans l’approche cinématique du calcul à la rupture, 
ou ceux plus récents de Anagnostou & Perazzelli (2015) par 
équilibre limite. Il est également possible de nos jours de 
réaliser des modélisations numériques 3D avec simulation 
explicite des boulons (Zapata Franco (2020) par exemple), 
qui permettent en outre d’évaluer l’effet du boulonnage sur 
les déplacements induits dans le terrain.

Voûte parapluie
La réalisation d’une voûte parapluie a principalement pour 
objectif d’assurer la stabilité du décousu, et de limiter la 
pré-convergence et la convergence d’où une limitation des 
déplacements générés en surface. Celle-ci a cependant 
également un effet bénéfique sur la stabilité du front de taille 
dans la mesure où elle réduit le volume du mécanisme de 
rupture en tronquant la partie supérieure.

Différentes approches de dimensionnement des voûtes sont 
possibles, allant d’un simple calcul aux réactions hyper-
statiques d’un tube isolé soumis à une charge de terrain estimé 
grâce à un mécanisme de type Terzaghi, à des modélisations 
numériques 3D. Quelques références peuvent être trouvées 
dans Gilleron (2016) par exemple.

L’effet de la voûte parapluie sur la stabilité du front reste 
cependant limité. À titre d’illustration, les calculs 2D numériques 
et analytiques (calcul à la rupture) réalisés par Senent et al. (2020) 
dans des terrains cohérents frottants sans écoulement estiment 
que la présence de la voûte parapluie réduit la pression 
de confi nement nécessaire pour assurer la stabilité du front 
d’environ 15 %.

Il convient également de rappeler ici que la réalisation d’une 
voûte parapluie est un procédé constructif lourd. Compte-tenu 
du diamètre important des forages à réaliser, il est indispensable 
que les tubes soient scellés les uns après les autres, après 
la foration de chaque trou, afi n d’éviter un « pré-découpage » 
du terrain et l’apparition de tassements très importants en surface 
liée à la phase de mise en place préalable au creusement 
proprement dit.

Traitements de terrain
Différents procédés de traitement du terrain visant à augmenter 
globalement la résistance au cisaillement du terrain et à réduire 
sa perméabilité peuvent être réalisés. Citons notamment les 
injections, la congélation ou le jet-grouting.

L’évaluation des caractéristiques mécaniques des sols traités 
n’est pas un sujet immédiat. Une marge de sécurité suffi sante 
doit être considérée lors de la conception, et des essais 
de contrôle à l’issue d’un plot d’essai sont recommandés. 
Au stade de la conception, le lecteur intéressé pourra par 
exemple se référer aux références suivantes pour obtenir des 
premières informations :

 •  pour les injections :  des cohésions comprises entre 
quelques dizaines et quelques centaines de kPa sont 
observées (Dano, 2001 ; Chang et al., 2009 ; etc). L’effi cacité 
du traitement à grande échelle reste un sujet diffi cile. 
L’ingénieur doit rester prudent quant à la valeur de 
cohésion retenue dans son dimensionnement ;

 •  pour le jet-grouting : des ordres de grandeur des 
cohésions et perméabilités atteignables sont données 
dans Croce et al. (2014) et Toraldo et al. (2018). Ces 
derniers proposent également une méthodologie pour 
estimer la résistance au cisaillement des terrains à 
grande échelle à partir d’essais de compression uniaxiale 
et de tomographie sonique ;

 •  pour la congélation : ISGF WG2 (1992) propose une 
première estimation des caractéristiques mécaniques 
des sols gelés, notamment l’augmentation de leur 
cohésion lorsque la température du sol diminue.
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Les tunneliers à front pressurisé permettent d’assurer la stabilité 
du front de taille et limiter les déplacements du terrain autour 
de l’excavation. Différents modes de confi nement existent, en 
fonction de la nature du matériau contenu dans la chambre 
d’abattage : 

 •  un confi nement pâteux, où la chambre d’abattage 
est principalement remplie du matériau excavé, avec 
quelques additifs (eau / mousses / polymères / argile). 
Ces additifs visent à rendre le matériau de confi nement 
suffi samment imperméable afi n de limiter les circulations 
d’eau internes, mais pas trop visqueux pour que le couple 
sur la roue de coupe reste raisonnable, ni trop liquide pour 
que le marin puisse être transporté facilement par bande 
transporteuse. Ce mode de confi nement est celui exercé par 
les tunneliers à pression de terre avec chambre pleine ;

 •  un confi nement liquide, où la chambre d’abattage est 
remplie de boue. Cette boue doit être assez visqueuse 
pour permettre la création d’une membrane étanche au 
front (cake) permettant d’exercer réellement une pression 
sur le squelette granulaire du terrain. Elle ne doit cependant 
pas être trop visqueuse afi n de transporter facilement 
les matériaux excavés jusqu’à la centrale de traitement 
des boues et d’être recyclée facilement. Ce mode de 

confi nement est celui exercé par les tunneliers à pression 
de boue ;

 •  un confi nement gazeux, où la chambre d’abattage est 
remplie d’air comprimé. Ce mode de confi nement est 
celui exercé par les tunneliers à pression d’air, mais 
aussi par les tunneliers à pression de terre lorsque la 
chambre d’abattage est partiellement remplie, ou par 
les tunneliers à pression de terre et pression de boue 
lors des opérations hyperbares.

Dans tous les cas, ces dispositifs nécessitent l’évaluation 
d’une pression de confi nement frontale « de consigne » 
permettant d’assurer la stabilité du front de taille, de contenir les 
pressions hydrostatiques et, lorsque c’est pertinent, de limiter les 
déplacements admissibles au droit des avoisinants.  

La question de la pression de confi nement régnant le long du 
bouclier est également primordiale : si celle-ci est très faible, 
la stabilité du front en sera dégradée (passage au cas d’un 
creusement avec décousu non nul dans les approches théoriques 
précédemment décrites). Plus largement, l’expérience prouve que 
la pression régnant le long du bouclier conditionne directement 
l’amplitude des déplacements induits en surface dans le cas 
d’un creusement à faible profondeur.

PROCÉDÉS CONSTRUCTIFS AU TUNNELIER À FRONT PRESSURISÉ4.3

En méthode conventionnelle, le front de taille est visible après 
chaque pas d’avancement. Ce moment doit par conséquent 
être mis à profit pour valider les hypothèses géotechniques 
(au sens large) retenues lors des études, et en particulier valider 
les conditions de stabilité du front de taille. Les levés de front 
de taille en sont la formalisation. Des exemples de levés du front 
sont disponibles en annexes 1 et 2 de AFTES GT24 (2008).

Concernant la « validation
des hypothèses géotechniques »
Les informations importantes concernent :

 • la nature des terrains ;
 •  un ordre de grandeur de la résistance au cisaillement 

du terrain par des observations empiriques (pelable 
au couteau, difficile à morceler au marteau, etc.), des 
essais au pénétromètre de poche dans les sols, des 
essais Franklin pour les blocs rocheux ;

 •  l’orientation et l’état des discontinuités dans les massifs 
rocheux ;

 • le nombre et le débit des venues d’eau.

Des paramètres caractérisant le milieu rocheux fracturé, basés 
sur le Rock Mass Rating de Bienawski (1989), l’indice Q de 
Barton (NGI, 2013) ou le Geological Strength Index de Marinos 
et al. (2005) peuvent aussi être déduits des observations et 
comparés aux valeurs attendues.

Concernant la « validation des conditions
de stabilité du front de taille »
Les signes d’instabilité du front de taille sont à relever avec 
précision sur les levés du front. Ces signes consistent en 
des chutes de blocs, l’apparition de fi ssures au front ou des 
mouvements d’extrusion (mesurés grâce à un extrusomètre ou 
à des cibles topographiques en cas d’arrêt prolongé).

Ces indices doivent permettre au chargé de soutènement 
de conclure quant à l’auto-stabilité ou non du front de taille, à la 
géométrie des mécanismes en jeu en cas d’instabilité, et à l’adap-
tation des procédés de soutènement du front en cas d’instabilité.

Il est également important de vérifi er la bonne répartition des 
boulons au front (s’assurer que leur déviation reste modérée) 
ainsi que leur bon scellement au terrain.

MÉTHODES DE SUIVI EN MÉTHODE CONVENTIONNELLE4.2
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Le mode « fermé » des tunneliers à front pressurisé ne permet 
pas d’obtenir des informations précises relatives à la nature
des terrains, ni aux conditions de stabilité réelles du front 
de taille. La borne inférieure du domaine de stabilité a par 
conséquent peu de chance d’être réévaluée pendant les 
travaux. Néanmoins, les interventions hyperbares peuvent 
être utilisées pour faire un levé partiel du front. 

Par contre, le domaine des « déplacements admissibles » 
et la pression de consigne qui en découle sont à recaler 
régulièrement pendant les travaux grâce à la rétro-analyse des 
déplacements mesurés dans le cadre du Plan d’Avancement 
Tunnelier (PAT), fait par sections successives de creusement. 
Cet outil, qui se veut dynamique et itératif, a les objectifs 
suivants pour le maître d’ouvrage, le maître d’œuvre et 
l’entreprise :

 •  synthétiser dans un document unique et partagé, et 
par tronçon du projet, les conditions géologiques, 
hydrogéologiques et géotechniques attendues, les 
valeurs de consigne des paramètres-clé de la machine, 
les contrôles nécessaires, l’identifi cation spatiale des 
possibles risques résiduels, etc. ;

 •  synthétiser le retour d’expérience au fur et à mesure 
de l’avancement et le réutiliser pour les sections de 
creusement successives au sein du même projet, et 
aussi pour les projets futurs ;

 •  améliorer la cadence de creusement, grâce par exemple 
à la possibilité de revoir les pressions de confinement 
en intégrant le retour d’expérience ;

 •  mieux maîtriser les impacts sur les avoisinants, lorsque 
cela est nécessaire.

Pour répondre à ces objectifs, le PAT (AFTES GT16, 2018) 
doit inclure :

 •  une synthèse des données recueillies lors des travaux : 
(i) les données d’auscultation des avoisinants et du terrain, 
(ii) les données relatives au modèle géotechnique, et 
(iii) les données relatives aux conditions de pilotage du 
tunnelier (pressions dans la chambre d’abattage, effort de 
poussée sur la roue de coupe, effort de poussée total, 
mesures au fontimètre, masses extraites...) ;

 •  la comparaison de ces données « réelles » avec les 
hypothèses retenues lors des études ;

 •  la réalisation de retro-analyse pour recalibrer certaines 
hypothèses des modèles et permettre la mise à jour des pré-
visions des déplacements induits sur la suite du projet (visant 
une amélioration de la fi abilité du scénario de référence).

Pour répondre aux points ci-dessus et être utile pendant le 
chantier, la démarche mise en œuvre doit être suffi samment 
fl exible et synthétisée dans des formats relativement simples 
(par exemple des synoptiques sur le profil en long du tunnel) 
pour être rapide et faciliter la communication.

MÉTHODES DE SUIVI AU TUNNELIER À FRONT PRESSURISÉ4.4



30

5
SYNTHÈSE
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6
GLOSSAIRE

Paramètres géométriques
D (m) Diamètre du tunnel

C (m) Épaisseur de couverture

H (m) Profondeur de l’axe du tunnel

d (m) Longueur du décousu

Paramètres géologiques, hydrogéologiques et géotechniques
Hw (m) Hauteur d’eau par rapport à l’axe du tunnel

k (m/s) Coeffi cient de perméabilité du terrain

γ (kN/m³) Poids volumique humide des terrains

γ’ (kN/m³) Poids volumique déjaugé des terrains

Cu (kPa) Cohésion « non drainée » du terrain

c’ (kPa) Cohésion effective du terrain

φ’ (°) Angle de frottement interne du terrain

Paramètres liés au creusement et aux avoisinants
EPB « Earth pressure balanced shield » : tunnelier à pression de terre

SS « Slurry shield » : tunnelier à pression de boue

σs (kPa) Pression en surface

σT (kPa) Pression exercée sur le front de taille (supposée constante)

σT-eff (kPa) Valeur de pression frontale à exercer pour empêcher sa rupture par effondrement

vavct (m/h) Vitesse d’avancement du front de taille
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ANNEXE : RETOURS D’EXPÉRIENCES
D’INSTABILITÉS DE FRONT

Nom du tunnel : Schirmeck (France, 68)

Méthode de creusement : conventionnelle

Année : 2004

Nature des terrains :
Zone de transition entre (i) un faciès rocheux fortement fracturé 
modérément altéré plutôt sec, et (ii) un second faciès très 
fortement fracturé et complètement altéré avec des venues d’eau 
assez importantes.

Observations et adaptation des méthodes de soutènement :  
Au PM 218, à la fi n du marinage, le front de taille s’est effondré 
sur presque toute sa largeur selon un plan de fracturation avec 
un pendage de l’ordre de 45° vers le tunnel. Le volume total de 
l’effondrement  était de l’ordre de 100 m³ (illustration a).
Le creusement a pu être poursuivi grâce à une stabilisation du front 
par 28 m³ de béton projeté et 30 boulons expansifs longitudinaux 
de 4 m de longueur.
Compte-tenu des conditions précaires de stabilité observées, le 
boulonnage de front par des boulons expansifs de 4 m de longueur a 
été systématisé jusqu’au PM 465. Cela a permis d’empêcher l’apparition 
d’un nouveau mécanisme global d’instabilité, mais des instabilités 
locales ont persisté, telle celle du PM 235 visible en illustration (b).

Conséquences globales pour le projet :
La durée totale des travaux de creusement-soutènement a été 
de l’ordre du double de celle attendue. Cela est lié notamment à 
l’augmentation du linéaire de tunnel cintré (au détriment d’un profi l 
boulonné), accompagnée, de fait, d’une épaisseur de béton projeté 
plus importante. La mise en œuvre de davantage de boulons de front y 
contribue également, sans que cela puisse être quantifi é précisément.

(a) Effondrement du front au PM 218.

(b) Effondrement localisé
en piédroit du front au PM 235.

Quelques retours d’expériences sont présentés dans les tableaux suivants. Si vous disposez de données relatives à d’autres 
effondrements, veuillez les envoyer dans un format similaire à ggd.cetu@developpement-durable.gouv.fr afi n qu’ils puissent 
être inclus dans une future mise à jour de ce document d’information.
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Nom du tunnel : Bois de Peu (France, 25)

Méthode de creusement : conventionnelle

Année : 2006

Nature des terrains :
Argiles humides.

Observations :
Trois ruptures de front majeures, de volume supérieur à 50 m³ se 
sont produites aux PM 518, 515 et 510 de la contre-attaque du 
tube descendant sous une épaisseur de couverture de l’ordre d’une 
dizaine de mètres. Les boulons en fi bre de verre, mis en place au 
front avec une densité de 0,25 boulons par m², n’ont pas empêché 
les instabilités de front qui ne se sont toutefois pas propagées en 
surface en raison de la voûte parapluie initialement mise en place.

Confortement et adaptation des méthodes :
Poursuite du creusement en passant en section divisée (calotte 
et stross) pendant une quinzaine de mètres, jusqu’à ce que la 
résistance au cisaillement des terrains s’améliore.

Conséquences pour le projet :
Augmentation du délai de travaux d’environ 1 mois, et surcoût d’environ 
500 k€ HT d’après le Décompte Général Défi nitif du marché de travaux.

Vue du front après un des effondrements. Les boulons de front 
ainsi que la voûte parapluie sont clairement visibles.

© Nicolas Dupriez, DDE 25.

Nom du tunnel : Métro de Porto (Portugal)

Méthode de creusement : tunnelier à front pressurisé (pression de terre)

Année : 2001

Nature des terrains :
Front mixte et hétérogène composé de granites sains en partie basse 
du front de taille, et granites très altérés en partie supérieure.

Observations :
Trois instabilités locales observées lors du creusement des premiers 
600  m de la ligne C du métro, dont une conduisant à un fontis 
engendrant l’effondrement d’un immeuble, et causant la mort d’une 
habitante. Ce fontis est apparu environ 30 m après le passage du 
front de taille. Celui-ci a été généré par la sur-excavation de la partie 
supérieure du front, liée au contraste de résistance entre les granites 
sains et altérés et par une diffi culté initiale (d’ordre technique et 
organisationnel) à garantir la chambre pleine et pressurisée.

Confortement et adaptation des méthodes :
Suite à cet accident, le conditionnement a été revu, les équipes de 
chantier ont été renforcées, les procédures de suivi ont été revues, et le 
PAT (plan d’avancement tunnelier) pour chaque tronçon de creusement 
de 500 m a été introduit pour la première fois. En outre, un dispositif 
d’injection de bentonite sous pression a été ajouté sur le tunnelier. Celui-ci 
se déclenchait automatiquement lorsque la pression mesurée en calotte 
de la chambre d’abattage était inférieure à une valeur prédéfi nie. 
La fi n de la ligne C et la ligne S n’ont pas vu l’apparition d’autres fontis.

Conséquences pour le projet :
Le décès d’une tierce personne a nécessairement eu un impact très négatif 
sur le démarrage de ce projet. Les conséquences fi nancières associées 
ne sont pas publiées. Le projet a subi un retard de 6 mois environ.

(a) Fontis apparu en surface.

(b) Coupe longitudinale illustrant le front mixte rencontré
et le système complémentaire d’injection de bentonite en clé 

ajouté suite à l’effondrement.
Référence : Grasso et al. (2003),

Viana Da Fonseca & Topa Gomes (2011).
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Nom du tunnel : Métro de Rennes (France, 35)

Méthode de creusement : tunnelier à front pressurisé (pression de terre)

Année : 2016

Nature des terrains :
Schistes plus ou moins altérés.

Observations :
Plusieurs fontis en surface ont été générés par le creusement de cette 
ligne de métro. Citons notamment celui d’environ 20 m² et au moins 
3 m de profondeur généré dans le magasin Noz.  Ces fontis sont liés à 
la structure très particulière du massif rocheux, constitué de bancs très 
inclinés (70°), dont les discontinuités avaient tendance à s’ouvrir et 
à être lubrifi ées sous l’effet de la pression de confi nement.

Confortement et adaptation des méthodes :
Ajout sur le tunnelier en cours de chantier d’un système d’injection 
de bentonite (bulle intégrée), et contrôle accru de la pression de 
confi nement en veillant à ce qu’elle ne soit pas trop importante.

Conséquences pour le projet :
Arrêt du tunnelier pendant 133 jours, soit un surcoût de l’ordre de 
10 M€.

Photographie du fontis apparu dans le magasin Noz.
Celui-ci a une surface d’environ 20 m² et 3 m de profondeur. 

Trois personnes sont tombés dans ce fontis,
mais ont pu s’en extraire sans gravité.

© Journal Ouest-France du 19/11/2016.
Référence : fi che tunnelier AFTES GT4 n°126, TES n°274.

Nom du tunnel : Métro de Nice (France, 06)

Méthode de creusement : tunnelier à front pressurisé (pression de boue)

Année : 2017

Nature des terrains :
Fronts mixtes composés de terrains indurés (calcaires et poudingues) 
et de terrains meubles (sables et galets).

Observations :
Plusieurs fontis ont été induits en surface, dont un de 6  m de 
diamètre et 1,5  m de profondeur environ au milieu de la rue de 
France. Ce dernier n’a pas engendré de dommages aux constructions 
avoisinantes ni d’accident de la circulation. Ce fontis a été généré 
par la rencontre par le tunnelier d’une ancienne cavité remplie de 
matériaux de construction, notamment des aciers coincés dans la 
roue de coupe, avec une perte de pression associée dans la chambre.

Confortement et adaptation des méthodes :
Des injections ont été réalisées sur une quinzaine de mètres autour 
du fontis afi n d’améliorer la stabilité des terrains, puis la roue de 
coupe a été dégagée, permettant la reprise du creusement.

Conséquences pour le projet :
Environ 1,5 mois d’arrêt du tunnelier.

Photographie du fontis généré dans la rue de France.
© Patrick Allemand.

Référence : Batiactu.com, 05/07/2017 et 25/08/2017.
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