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Bref aperçu du Laboratoire de Mécanique des Roches (LMR) 
de l’EPFL 
 
 
1  Présentation de l’EPFL 
 
L’EPFL à Lausanne et l’ETHZ à Zurich sont les deux Ecoles Polytechniques Fédérales (EPF/ETH) établies 
par l’Assemblée fédérale de la Confédération suisse. Leurs principales missions et tâches sont définies dans 
la Loi sur les EPF: 
A. Les EPF et les établissements de recherche ont pour mission: 

a. de former des étudiants et du personnel qualifié dans les domaines scientifique et technique et 
d’assurer la formation continue; 

b. de se consacrer à la recherche en vue de faire progresser les connaissances scientifiques; 
c. de promouvoir la relève scientifique; 
d. de fournir des services de caractère scientifique et technique; 
e. d’assurer le dialogue avec le public; 
f. de valoriser les résultats de leurs recherches.  

B. Ils tiennent compte des besoins du pays. 
C. Ils accomplissent leurs tâches à un niveau reconnu à l’échelle internationale et favorisent la coopération 

internationale.  
D. Le respect de la dignité humaine, la responsabilité à l’égard des bases d’existence de l’homme et à 

l’égard de l’environnement ainsi que l’évaluation des retombées technologiques guident l’enseignement 
et la recherche.  

 
L’EPFL compte actuellement cinq facultés principales et deux collèges: 
• Faculté de l’Environnement Naturel, Architectural et Construit (ENAC), comprenant l’architecture, 

l’ingénierie civile, l’ingénierie environnementale, et la ville et le territoire; 
• Faculté des Sciences de Base (SB), comprenant les mathématiques, la physique et la chimie; 
• Faculté des Sciences et Techniques de l’Ingénieur (STI), comprenant le génie électrique, le génie 

mécanique, la science et le génie des matériaux, la microtechnique; 
• Faculté de l’Informatique et Communication (I&C), comprenant l’informatique et les systèmes de 

communication; 
• Faculté des Sciences de la Vie (SV), comprenant la bio-ingénierie, les neurosciences Brain Mind & Blue 

Brain, l’infectiologie et le cancer; 
• Collège du Management de la Technologie (CDM), comprenant le management de la technologie et 

l’ingénierie financière; 
• Collège des Humanités (CDH), couvrant les sciences humaines et sociales, les études sociales et 

culturelles et le centre d’ontologie sociale. 
 
Ensemble, les facultés et collèges offrent 13 programmes complets bachelor-master et quatre programmes 
spécialisés de master. L’EPFL accueille aujourd’hui environ 6000 étudiants bachelor-master et près de 2000 
doctorants. Les étudiants post-bachelor (master et doctorants) représentent environ 50% de la population 
estudiantine totale. 
L’EPFL comprend quelque 260 laboratoires et 400 enseignants, incluant 260 professeurs (professeurs 
ordinaires, professeurs associés et professeurs assistants) et quelque 140 chargés de cours senior 
(professeurs adjoints, maître d’enseignement et de recherche). 
 
Depuis plus de 10 ans déjà, la direction de l’EPFL s’est clairement fixée l’objectif de devenir un centre de 
recherche de renommée internationale. Aujourd’hui l’EPFL est reconnue comme une université de classe 
mondiale et elle est souvent citée dans les divers classements parmi les 35 meilleures universités dans le 
monde. 
La qualité de la recherche et des publications est mise en évidence dans la figure 1, qui montre l’évolution 
significative significative du nombre de citations des publications EPFL, en constante augmentation depuis 
10 ans. 
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Figure 1: Nombre de citations des publications scientifiques EPFL (EPFL 2011) 
 
 
Entre 2008 et 2010, l’EPFL a signé 1137 accords de collaboration de recherche entre des sociétés et 
agences et les laboratoires de l’EPFL pour un montant de CHF 264 millions. Durant la même période, 
l’EPFL a produit 52 start-ups, 131 nouveaux brevets, 76 brevets accordés et 268 nouvelles inventions et 
progiciels. Ces nombres sont du même ordre de grandeur que le MIT et d’autres universités mondiales 
(EPFL 2011). 
 
Le plan de développement 2012-2016 de l’EPFL, défini par la direction de l’EPFL (2011), décrit plusieurs 
objectifs. Le plus important est que l’EPFL tende à devenir, d’ici 2020, l’un des 10 meilleurs centres de 
recherche. Cela signifie que le Génie Civil de l’EPFL soit aussi parmi les meilleurs départements de génie 
civil dans le monde. 
L’EPFL espère également atteindre dans le futur le seuil des 10’000 étudiants (y compris les doctorants). 
Cela implique qu’il faudra s’attendre à une augmentation du nombre des étudiants et doctorants en génie 
civil. 
 
L’EPFL privilégie quelques pistes de recherche stratégiques. Certaines d'entre elles ont un rapport direct 
avec le génie civil, par exemple transformation vers l’énergie renouvelable, gestion des énergies vertes, la 
gestion des risques pour l'environnement construit et naturel, architecture durable et technologies de la 
construction, technologies environnementales et durabilité, recherche basée sur la simulation. 
 
2  ENAC, Ingénierie Civile et Géotechnique à l’EPFL 
 
L’ENAC est composée de 4 instituts : Institut d'Architecture (IA), Institut d’Ingénierie Civile (IIC), Institut 
d’Ingénierie de l’Environnement (IIE) et Institut de la Ville et des Territoires (INTER). Chaque institut compte 
10 à 18 laboratoires. L’ENAC offre 3 programmes de bachelor-master: Architecture, Ingénierie Civile et 
Ingénierie de l’Environnement (Figure 2). 
 

 
Figure 2: Programmes bachelor-master à l’ENAC (ENAC 2011) 
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L’ENAC comprend 26 professeurs ordinaires (PO), 18 professeurs associés (PA) et 7 professeurs assistants 
tenure-track (PATT), ainsi que 11 professeurs assistants (PT), 8 maîtres d’enseignement et de recherche 
(MER) et 2 professeurs assistants FNS. En novembre 2011, un total de 2’170 étudiants bachelor-master et 
278 doctorants fréquentent la Faculté. 
 
L’Institut d’Ingénierie Civile (IIC) comprend 14 laboratoires et un groupe. Un résumé des laboratoires est 
présenté dans le tableau 1. 
 
Tableau 1: Laboratoires de l’IIC de l’ENAC (ENAC 2011) 

Laboratoire Directeur, Professeurs Domaines de recherche et Spécialisations 
IBOIS – Laboratoire de 
construction en bois 

Yves Weinand (PA) Structures en coques ; conception architecturale des structures ; 
conception numérique ; génie mécanique, nouveaux produits de bois 
de construction 

IBETON – Laboratoire 
de construction en 
béton 

Aurelio Muttoni (PO) Poinçonnement des dalles en béton ; résistance à l’effort tranchant 
d’éléments en béton ; structures en béton fibré à ultra hautes 
performances ; interactions sol-structure ; méthode des champs de 
contrainte  

ICOM – Laboratoire de 
construction métallique 

Jean-Paul Lebet (PT), 
Alain Nussbaumer 
(PT) 

Construction mixte acier-béton ; fatigue et mécanique de la rupture; 
sécurité et aptitude au service; verre structural 

IMAC – Laboratoire 
d’informatique et de 
mécanique appliquée 
à la construction 

Ian Smith (PO), 
Pramod Rastogi (PT), 
Pierino Lestuzzi (MER) 

Structures actives; informatique de l’ingénieur; dynamique des 
structures; mesures par méthodes optiques ; génie parasismique 

CCLAB – Laboratoire 
de construction en 
composites 

Thomas Keller (PO) Conception de structures, matériaux composites évolués; polymères 
renforcés de fibres; structures légères; structures sandwich; 
multifonctionnalité; fatigue; résistance au feu 

LSMS – Laboratoire de 
simulation en 
mécanique des solides 

Jean-François Molinari 
(PA) 

Méthodes informatiques avancées en mécanique des solides; 
mécanique du continu ; modélisation numérique des solides et des 
structures; mécanique de la fracture; micromécanique 

EESD – Laboratoire en 
génie parasismique et 
dynamique des 
structures 

Katrin Beyer (PATT) Dimensionnement et évaluation séismique basée sur la performance 
des structures ; comportement aux séismes des structures en 
maçonnerie et béton armé ; essais à grande échelle ; dynamique des 
structures 

MCS – Laboratoire de 
maintenance, 
construction et sécurité 
des ouvrages 

Eugen Brühwiler (PO), 
Emmanuel Denarié 
(MER) 

Ouvrages existants, en particulier ponts de grande valeur culturelle; 
fatigue, comportement dynamique des ponts; béton fibré à très haute 
performance et structures composites; durabilité and réhabilitation 
des structures en béton armé; comportement différé des matériaux 
cimentés 

LESO-PB – 
Laboratoire en énergie 
solaire et physique du 
bâtiment 

Jean-Louis Scartezzini 
(PO), Darren Robinson 
(MER) 

Utilisation et perception de la lumière du jour; développement urbain 
durable; technologie bio-mimétique intégrée au bâtiment; intégration 
architecturale d’énergies renouvelables ; modélisation numérique de 
systèmes complexes ; nanotechnologie pour capteurs solaires 

LCH – Laboratoire en 
constuctions 
hydrauliques 

Anton Schleiss (PO) Hydro-mécanique de structures hydrauliques; planification et 
conception d'ouvrages hydroélectriques et d’irrigation, mesures de 
protection d'inondations fluviales; simulations numériques 
d'interaction d’écoulement avec structures hydrauliques et de 
problèmes de couplages hydro-mécaniques; hydraulique fluviale; 
prévision d'inondation; sédimentation de réservoir 

LHE – Laboratoire 
d’hydraulique 
environnementale 

Christophe Ancey (PA) Mécanique des fluides géophysiques ; avalanches ; hydraulique 
torrentielle ; gestion des risques en montagne ; rhéologie des 
suspensions ; transport de particules 

LMR – Laboratoire de 
mécanique des roches 

Jian Zhao (PO), 
Vincent Labiouse 
(MER) 

Mécanique des roches; dynamique des roches; micromécanique de 
la fracture; technologie des tunneliers; tunnelier en terrains difficiles; 
soutènement de grands tunnels; gestion des dangers; risques 
d’éboulements et de glissements; effets des tremblements de terre, y 
compris séismicité induite par la géothermie 

LMS – Laboratoire de 
mécanique des sols 

Lyesse Laloui (PA), 
Laurent Vulliet (PO, 
temps partiel 20%) 

Géotechnique; géomécanique; géothermie (basse et haute 
température) ; ingénierie environnementale, stockage souterrain de 
déchets nucléaires et ingénierie pétrolifère, dangers naturels 
(glissements de terrains, dynamique des sols) liés aux effets des 
changements climatiques 

LAVOC – Laboratoire 
des voies de 
circulation (LITEP – 
Transports et 
planification) 

André-Gilles Dumont 
(PO), Panagiotis 
Tzieropoulos (Chef du 
LITEP) 

Projets et conception d’infrastructure ; télématique des transports ; 
gestion de l’entretien ; dimensionnement des superstructures ; 
réalisation et matériaux constitutifs 
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Actuellement (novembre 2011), le groupe géotechnique de l’EPFL est composé de deux seuls laboratoires : 
LMR (mécanique des roches) et LMS (mécanique des sols). Avec le départ à la retraite du professeur Aurèle 
Parriaux en août 2011, le laboratoire de géologie de l’ingénieur et de l’environnement (GEOLEP) a été fermé. 
L’arrivée de nouveaux professeurs en géologie de l’ingénieur est prévue dans un proche avenir. 
 
3  Bref résumé de l’évolution du LMR 
 
En 1935, le professeur Alfred Stucky, alors directeur du Laboratoire d’Hydraulique (fondé en 1927), créa le 
Laboratoire de Géotechnique et il en fut nommé premier directeur. Il a mené les activités d’enseignement et 
de recherche du laboratoire durant cette première période. 
 
Le professeur Daniel Bonnard a débuté au Laboratoire de Géotechnique en 1941 et il est devenu professeur 
et directeur du laboratoire en 1947. En 1970 une section de mécanique des roches fut créée au sein du 
Laboratoire de Géotechnique. Le professeur Bonnard a fortement contribué au développement de 
l’ingénierie routière et il a été élu président de la Société suisse de mécanique des sols et des roches de 
1958 à 1960. 
 
Le professeur François Descoeudres a été nommé professeur de mécanique des roches en 1972. En 1977, 
il a organisé un cours postgrade en mécanique des roches. Le Laboratoire de Géotechnique fut alors divisé 
en 1979 en Laboratoire de mécanique des roches (LMR) et Laboratoire de mécanique des sols (LMS) et le 
professeur François Descoeudres fut nommé directeur du LMR. La même année, le LMR a organisé le 4ème 
Congrès international de mécanique des roches à Montreux. Le professeur Descoeudres a contribué de 
manière substantielle à la recherche et à la conception des tunnels en rocher et à l’étude des glissements de 
terrains. Il fut élu à la présidence de la Société suisse de mécanique des sols et des roches de 1998 à 2003. 
En 2002, l’Association Internationale des Tunnels et travaux en souterrain (ITA) a élu domicile à l’EPFL et 
son secrétariat fut installé au LMR. 
 
En 2005, le professeur Jian Zhao a été nommé professeur de mécanique des roches et d’ingénierie des 
tunnels au LMR. Depuis 2007, le LMR organise un programme postgrade MAS sur les tunnels. Actuellement, 
le LMR possède une équipe de personnel technique et de recherche hautement qualifié, des chercheurs 
post-doc et des doctorants ; le LMR fournit recherche, enseignement et services en relation avec la 
mécanique des roches et la technologie des tunnels. Le personnel scientifique senior du LMR est composé 
de Vincent Labiouse, Jean-Paul Dudt, Jean-François Mathier et Federica Sandrone (à temps partiel). Les 
LMR et LMS ont fêté leur 70ème anniversaire en 2005 (Figure 3). 
 
 

 
Figure 3: Couverture du livre souvenir du 70ème anniversaire des LMR-LMS. 
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4 Activités d’enseignement au LMR 
 
Aux niveaux bachelor et master, Le LMR donne les cours suivants pour les des ingénieurs civils : 
• Mécanique des roches et ingénierie des tunnels – 5 heures par semaine pendant un semestre, en 3ème 

année; 
• Géotechnique – 3 heures par semaine pendant un semestre, en 3ème année; 
• Construction souterraine – 3 heures par semaine pendant un semestre, en 4ème année; 
• Interaction sol-structure – 3 heures par semaine pendant un semestre, en 4ème année. 
 
Le LMR dispense des cours spécialisés au niveau doctorat, comprenant par exemple la mécanique des 
soutènements, la modélisation numérique des milieux discontinus. Le LMR est aussi impliqué dans 
l'enseignement de cours dans d'autres universités en Suisse et à l'étranger sur des sujets en relation avec la 
mécanique des roches, les glissements de terrains et la construction des tunnels.  
 
Le LMR organise un Diplôme d'études approfondies (MAS) en construction de tunnels, soutenu par l’ITA et 
le GTS (Groupe spécialisé pour les travaux souterrains). Après avoir réussi ce cours, les étudiants 
obtiennent un Diplôme d'études approfondies (MAS) décerné par l’EPFL. Il a été donné annuellement entre 
2007 et 2011 et sera organisé tous les deux ans dès 2012. Le programme complet comprend 4 phases 
décrites ci-dessous : 
 
A. Etude préparatoire (>10 semaines, décembre – février), lecture de sujets liés à la construction des 

tunnels et contrôle des connaissances à distance. 
B. Cours et conférences (16 semaines, mars – juin), enseignement à l’EPFL couvrant: 

i. Exploration géologique et géomécanique: explorations géologiques et hydrogéologiques, méthodes 
géophysiques, profils géologiques, essais de laboratoire et in-situ, investigation des tunnels en pays 
montagneux et terrains spéciaux, propriétés des sols et des roches, critères de résistance et rupture, 
classifications des massifs rocheux, pression des terres, nappes d’eau et écoulement, détermination 
des paramètres de projet. 

ii. Excavation et soutènement des tunnels: méthodes conventionnelles, forage et minage, tunnelier et 
machines d’excavation, forage de puits, micro-tunnelier, cut-and-cover, traitement des terrains, 
tunnelier en terrains difficiles et complexes, interaction terrain-soutènement, stabilisation du front, 
soutènement basé sur l’observation et les classifications, clouage, béton projeté et renforcé par 
fibres, soutènement par voussoirs. 

iii. Techniques: méthodes numériques(FEM et DEM), analyse du risque et outils d’aide à la décision 
pour la construction de tunnels, aérodynamique des tunnels, examen et auscultation, analyse des 
tassements, questions environnementales, gestion et sécurité de la construction, ventilation, sécurité 
au feu, maintenance et inspection, contrat and finances, assurances des tunnels. 

iv. Cas de projets de tunnels: Gothard et Lötschberg, Gibraltar, Lyon-Torino, métros, tunnels 
hydroélectriques, grandes cavernes and ouvrages de stockage, utilisation et planification de l’espace 
souterrain, visites de sites. 

C. Projet de tunnel (14 semaines, mars – juin), projet de planification de tunnel, conception, évaluation du 
risque, effectué en parallèle avec les cours. 

D. Stage pratique ou projet de recherche (>8 semaines, juillet – novembre), stage pratique d’ingénieur dans 
un bureau d’étude ou sur un site de construction de tunnel, ou recherche/étude de cas d’un domaine 
spécifique et rédaction d’un mémoire.  

 
Le MAS en construction de tunnels est devenu un des programmes majeurs de formation au niveau 
international avec de nombreux avantages : 
• Formation équilibrée entre théorie et pratique et état de l’art de la construction des tunnels; 
• Grand nombre d'instructeurs avec plus de 60 spécialistes issus de l'industrie de la construction de 

tunnels et d’universités du monde entier; 
• Formation pour dirigeants, avec discussions approfondies, études de cas, et projets pratiques; 
• Visites de sites et exposés de projets de tunnels en Suisse et en Europe;  
• Choix de stages pratiques et de projets de recherche; 
• Avantage pour les étudiants étrangers: enseignement concentré et courte période (minimum 16 

semaines) de cours à l’EPFL; 
• Arrangements flexibles pour les étudiants locaux : possibilité d’achever les études par tranches sans 

quitter son travail. 
 

Le LMR a et continuera à organiser des workshops et des séminaires sur la géomécanique, les tunnels et 
les pentes, les techniques d’essai, la modélisation numérique et d'autres sujets, spécialement en 
collaboration avec la géotechnique et l’industrie des tunnels. 
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5 Activités de recherche au LMR 
 
Le LMR met un fort accent sur des recherches fondamentales et appliquées liées à la mécanique des 
roches et la construction des tunnels. Les recherches sont soutenues par le Fonds National Suisse de la 
recherche, des agences de recherche suisses et européennes, l’industrie et des Fondations. 
 
Le LMR a fixé sa stratégie de recherche en identifiant et établissant les programmes de recherche de durées 
diverses. Les programmes de recherche stratégiques planifiés à moyen et long terme sont: 
• Dynamique des roches (long terme): recherche fondamentale sur la fracturation des roches sous les 

effets dynamiques, propagation des ondes dans les massifs rocheux fracturés, interaction entre la 
fracturation des roches et la propagation des ondes, soutènements sous charges dynamiques, y compris 
développement de logiciels et équipements d’essais (Figure 4); 

• TBM en terrains difficiles (moyen terme): développement de la technologie des tunneliers dans des 
roches fracturées, zones faillées, terrains discontinus, rochers se délitant sous fortes contraintes et 
terrains mixtes, et systèmes d’aide à la décision; 

• Glissements de terrains et dangers naturels (moyen terme) : recherche et développement sur l’instabilité 
des pentes et les dangers des glissements de terrain, évaluation et gestion du risque, et contrôle des 
dangers. 

 

 
Figure 4 : Organigramme de la recherche en dynamique des roches 
 
 
Le LMR s’intéresse aux recherches liées à l’énergie, par exemple, flux et transfert de chaleur géothermique 
en roche profonde, séismicité induite en géothermie profonde, couplage hydro-thermo-mécanique dans les 
sites de déchets radioactifs. Le LMR poursuit son travail sur la simulation numérique, en particulier sur le 
développement d’un logiciel basé sur la méthode d’agrégation de particules, pour simuler la rupture des 
roches sous chargement dynamique.  
 
Les projet de recherche sont variés, incluant soutènement des tunnels et durabilité, effets des tremblement 
de terre, grandes déformations des massifs rocheux de mauvaise qualité, propriétés hydromécaniques des 
fractures, soutènements avec boulons et béton projeté, soutènement des cavernes de grande portée, 
applications des méthodes numériques discrètes, modélisation numérique des milieux continus et 
discontinus multi-échelle. 
 
Le LMR espère continuer de développer une large coopération avec l'industrie de la construction dans le 
domaine de l'innovation d'ingénierie et le développement technologique. Le LMR a établi des collaborations 
de recherche internationales avec des grandes universités et des instituts de recherches du monde entier, 
au travers de projets de recherche communs, d'échange de chercheurs et d'autres coopérations. 
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Par exemple, le LMR dirige un groupe international sur la dynamique des roches, qui regroupe 15 
universités et instituts du monde entier. Le LMR participe aussi au 7ème projet-cadre de l'Union européenne 
sur "les technologies souterraines avancées". 
 
Les résultats des travaux de recherche et développement au LMR sont importants et ont un bon impact dans 
le monde entier. En 2010 et 2011, quatre doctorants ont achevé leur thèse et deux sont maintenant des 
professeurs adjoints dans de grandes universités en Angleterre et en Australie. En 2010 et 2011, le LMR a 
publié environ 20 articles scientifiques dans des revues internationales et 3 livres (Figure 5). À ce jour, 8 
doctorats sont en cours, sur des sujets divers de mécanique des roches et de technologie des tunnels. 
 

     
Figure 5: Livres publiés par le LMR en 2010-2011 
 
 
6 Activités de services au LMR 
 
Le LMR fournit soutien et services à l’industrie et aux communautés professionnelles : 
• Participation aux sociétés professionnelles internationales et locales ; 
• Organisation de conférences internationales et régionales; 
• Conseil en ingénierie et essais de laboratoire. 
 
Le LMR héberge l’Association Internationale des Tunnels et de l’espace souterrain (ITA) et la Fondation 
ITACET. Le LMR participe aussi aux activités de la Société Géotechnique suisse, de la SIA et d'autres 
sociétés professionnelles suisses et internationales. Les membres du LMR sont actifs dans plusieurs 
sociétés suisses et internationales, par exemple Jean-François Mathier au Comité de GS. Le LMR soutient 
la communauté scientifique internationale en participant à divers comités éditoriaux de journaux 
internationaux, par exemple Jian Zhao est éditeur pour « Tunnelling and Underground Space Technology 
international journal » et co-rédacteur pour « Geomechanics and Geoengineering ». Il est également 
membre du comité éditorial de « International Journal of Rock Mechanics and Mining Sciences » et de 10 
autres journaux techniques ; Federica Sandrone est membre du Conseil de rédaction pour « Tunnelling and 
Underground Space Technology international journal ». 
 
En 2010, le LMR a organisé le European Rock Mechanics Symposium (EUROCK), co-organisé la 10th 
International Conference on Analysis of Discontinuous Deformation (ICADD-10) en 2011, et organisera en 
2013 la 1st International Conference on Rock Dynamics and Applications (RocDyn-1). 
 
Le LMR offre des solutions novatrices et pratiques à l'industrie au travers de son profil de services complets : 
essais de laboratoire, calculs et interprétation, revue et évaluation et autres types de contrats de services 
pour les roches et les projets de tunnels. Le laboratoire du LMR est équipé d'une gamme complète 
d’équipements d’essais, ainsi que de divers codes de modélisation numérique pour les milieux continus et 
discontinus. Le Professeur et le corps enseignant du LMR offrent conseils de spécialistes, examen 
technique, expertise, analyse et modélisation des pentes et des fondations, exécutions conventionnelles et 
TBM, et autres projets en rocher. Le LMR a codéveloppé en collaboration avec le Professeur Herbert 
Einstein du Massachusetts Institute of Technology (MIT) un outil d’aide à la décision des tunnels (Decision 
Aid for Tunnelling) pour la planification des tunnels et la prédiction des risques. 
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Comportement thermomécanique des pieux énergétiques 
 
 
1. Introduction 
 
On sait aujourd’hui que les geostructures en contact avec le sol (ancrages des tunnels, dalles de fondation, 
fondations profondes, murs de soutènement, etc.) peuvent être utilisées pour échanger de la chaleur avec le 
sol ([1] Adam and Markiewicz, 2009). L’utilisation de ces structures à des fins énergétiques induit cependant 
des sollicitations thermiques additionnelles (contraintes et déformations) qui peuvent être importantes et 
doivent être prises en compte lors de la conception, notamment dans le cas de pieux de fondation. 
L’utilisation de géo-structures énergétiques peut conduire à une forte réduction des émissions de CO2 d’un 
bâtiment. Selon les besoins d’exploitation, il est en effet possible soit d’extraire de la chaleur du sol pour 
chauffer un bâtiment pendant l’hiver (pompe à chaleur), soit au contraire de la réinjecter dans le sol pendant 
l’été pour assurer sa climatisation. En matière de production de chaleur, il est possible d’extraire de 20-100 
W par mètre de pieu, des valeurs qui varient en fonction des propriétés du sol, de la géométrie de la 
fondation et des conditions d’exploitation du système. A titre d’exemple, une sonde géothermique a une 
production à long terme d’environ 75-150 kWh/m par an ([2] Boënnec, 2009).  
L’échange de chaleur entre le sol et la structure en béton est assuré par un système de tubes disposés à 
l’intérieur de cette dernière et au sein duquel circule un fluide caloporteur (image 1). Si le sol est 
suffisamment perméable (écoulement de l’eau souterraine supérieur à 0.5-1 m par jour) le stockage 
saisonnier de chaleur n’est pas réalisable et l’extraction est découplée de l’injection. Dans ce cas, la 
température du sol, qui aurait tendance à diminuer lors de l’extraction (hiver), se rééquilibre grâce à 
l’écoulement souterrain. Il est aussi possible d’utiliser le système pour la climatisation en injectant de la 
chaleur pendant l’été. Néanmoins, celle-ci risque d’être transportée par convection. Dans ce cas de figure, 
elle ne restera pas stockée dans le sol et n’est plus réutilisable pour chauffer pendant l’hiver. Dans le cas  où 
l’écoulement est très faible, une recharge thermique du sol est nécessaire afin de garder la température du 
sol constante sur le long terme et donc le système doit être utilisé en refroidissement aussi ([12] SIA, 2005). 
Le principal avantage de la mise en place de geostructures énergétiques par rapport à d’autres systèmes 
géothermiques tient au fait qu’on utilise des éléments structuraux qui sont nécessaires pour des raisons 
statiques et doivent par conséquent impérativement être réalisés. 

 

 
Image 1 : Equipement d’un pieu énergétique. 
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Image 2 : Main Tower à 
Frankfurt, équipée avec pieux 
énergétiques 
(www.panoramio.com). 

Image 3 : One New Change building, à Londres, équipé avec fondations 
énergétiques (www.archsociety.com). 
 

 

Les géostructures énergétiques se sont développées en Europe et dans le reste du monde à partir des 
années 1980 ([3] Brandl, 2006). En Suisse, plus d’une quarantaine de projets ont déjà été réalisés dans des 
écoles, des bâtiments privés ou des constructions publiques. Le plus connu d’entre eux est sans doute le 
terminal E de l’aéroport de Kloten, mis en service en 2003. Conçu par Amstein and Walthert AG, en 
partenariat avec ARGE ZAYETA, il repose sur un terrain argileux-limoneux et ses fondations sont 
constituées de 350 pieux forés de 27 m de longueur et diamètre entre 90-150 cm. Parmi eux, 306 sont 
équipés comme pieux énergétiques and fournissent le 85% du besoin de chaleur annuel. Le refroidissement 
du bâtiment est aussi réalisé à l’aide des pieux échangeurs ([12] SIA, 2005). On trouve de nombreux autres 
exemples de geostructures énergétiques en Autriche, comme le Lainzer tunnel à Vienne, en Allemagne, 
comme la Main Tower à Frankfurt (image 2) ou en Angleterre, comme le One New Change building à 
Londres (image 3).  

 

Dans le cas du Lainzer Tunnel, la chaleur est échangée avec le sol à l’aide de murs latéraux, faits de pieux 
de 20 m de longueur et 120 cm de diamètre. Un pieu sur trois est équipé comme pieu énergétique, ce qui en 
fait au total 59 pieux échangeurs. Le système est utilisé pour le chauffage ([3] Brandl, 2006). 

La Main Tower est un bâtiment de 198 m de hauteur et repose sur 302 pieux forés, dont 262 sont équipés 
comme pieux échangeurs. La construction inclut en outre 130 pieux énergétiques qui constituent les murs 
de soutien latéral. Le système géothermique a une puissance de chauffage et de refroidissement de 1000 
kW. L’énergie disponible pour le chauffage est de environ 2350 MWh/an et celle de refroidissement de 2410 
MWh/an ([8] Katzenbach et al., 2009). 

Le One New Change building a été inauguré en 2010 et il repose sur 219 pieux énergétiques forés, qui 
fournissent, avec des puits géothermiques, une puissance de 1638 kW en chauffage et 1742 kW en 
refroidissement. 

Cette technologie commence à se développer aussi aux Etas Unis et en Asie. Un exemple est représenté 
par la Shanghai Tower, en Chine, qui est aujourd’hui en construction. Elle sera la plus haute tour de Chine 
avec 630 m, elle reposera sur 2000 pieux de 86 m de long et 1 m de diamètre, dont une centaine sera 
équipée comme pieux énergétiques. 
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2. Des effets peu connus 
 
Malgré le nombre croissant de géo-structures énergétiques déjà opérationnelles, leur conception reste 
principalement basée sur des recommandations. Il n’existe pas encore de normes permettant un véritable 
dimensionnement géotechnique, une carence principalement imputable à des connaissances encore 
limitées du comportement thermomécanique de ce type de structures. 
L’utilisation de fondations pour garantir l’échange de chaleur avec le sol engendre une modification des 
variations de température du sol et de la structure, un phénomène qui n’est pas sans conséquence sur le 
fonctionnement global du système (image 4).  

 
Image 4 : Effets thermiques sur un pieu (∆T variation de température, P charge mécanique, δ th déplacement 
à la tête du pieu induit par la variation de température, ∆σ th contraintes additionnelles induites par la 
température, c’ cohésion et φ’ angle de frottement du sol). 
 
Les pieux énergétiques sont ainsi soumis à une charge thermomécanique qui se traduit par des 
déformations supplémentaires d’origine thermique. En s’opposant partiellement à ces déformations, le sol de 
fondation génère alors des contraintes thermiques additionnelles dans les pieux. De plus, les variations 
cycliques de température, imposées par les pieux sur le sol, ont aussi un effet sur le comportement 
thermomécanique du sol, en termes de déformation et résistance au cisaillement.  
Finalement, il convient encore de signaler que les effets de groupe jouent un rôle important dans la 
conception des fondations énergétiques. Si par exemple on imagine de chauffer un seul pieu d’un groupe, sa 
dilatation thermique sera autant empêchée par la présence des autres pieux qui ne se dilateront pas car leur 
température sera constante. Cela induit par conséquent des contraintes thermiques plus élevées dans le 
pieu en question. 
 
2.1 Sollicitations supplémentaires 
 
Lorsqu’elle est libre de se déformer, une barre en béton se dilate sous l’effet d’une augmentation de sa 
température ou se contracte en cas de refroidissement. Les fondations profondes de type pieux ne sont 
toutefois pas à même d’accepter librement de tels mouvements. Prisonnières qu’elles sont du sol dans 
lequel elles sont construites (efforts de frottement le long des pieux), leurs extrémités sont en outre 
partiellement bloquées, par la présence du bâtiment à la tête du pieu et, parfois, par une couche rigide 
située à leur base (effet de pointe). Leur déformation thermique est par conséquent partiellement empêchée, 
une situation qui se traduit par une contrainte additionnelle qui doit être considérée comme une charge 
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supplémentaire appliquée au pieu. De plus, la part de déformation thermique qui n’est pas empêchée se 
traduit par des déplacements additionnels qui concernent aussi bien la fondation que la structure qui repose 
sur elle. 
L’ordre de grandeur et la distribution des contraintes et déformations thermiques des pieux dépendent ainsi 
à la fois du type de sol (angle de frottement) dans lequel ils sont réalisés et des conditions de déplacement 
qui sont imposées à leurs extrémités ([9] Knellwolf et al., 2009). Dans des conditions normales, un pieu 
soumis à une sollicitation verticale subit des contraintes normales de compression qui l’amènent à subir un 
tassement qui dépend essentiellement de l’intensité de la charge imposée. Si un tel pieu est soumis à une 
diminution de température, il se contracte et toute forme d’opposition de cette contraction (sol, structure, ..) 
se traduit par une contrainte additionnelle de traction. Dans ce cas, la répartition des déformations du pieu 
sur sa longueur montrent que sa partie supérieure a tendance à s’enfoncer vers le bas alors que la partie 
inférieure tend à bouger vers le haut. Il existe donc un point sur la longueur du pieu qui ne bouge pas: c’est 
le point nul. En outre, dans la partie supérieure du pieu, le frottement d’interface généré par les mouvements 
thermiques est mobilisé dans la même direction que celui pour la charge mécanique alors que, dans sa 
partie inférieure, le frottement s’exerce dans la direction inverse. Symétriquement, lorsque le pieu se 
réchauffe, la dilatation empêchée se traduit par une contrainte additionnelle de compression. Dans ce cas, la 
déformation du pieu est telle que sa partie supérieure bouge vers le haut alors que sa partie inférieure tend à 
s’enfoncer vers le bas. On constate que le chargement thermique des pieux induit des contraintes et des 
déformations additionnelles qui influencent diversement la stabilité et les tassements de la structure. 
 
2.2 Comportement thermomécanique des sols 
 
La réponse des sols à une charge thermique joue elle aussi un rôle important dans le comportement des 
géo-structures énergétiques. Selon l’historique de chargement des matériaux qui le composent, la réponse 
du sol à des variations de température peut être contractante ou dilatante. En particulier, on différencie un 
sol normalement consolidé, pour lequel la charge mécanique actuelle correspond à la charge maximale à 
laquelle il a été soumis, d’un sol surconsolidé, qui a été soumis pendant son historie à une charge 
supérieure à l’actuelle. C’est ainsi que, en cas d’échauffement, des sols normalement montrent une 
contraction  quasiment irréversible en cas de refroidissement. A l’opposé, toujours en cas de réchauffement, 
les sols sur consolidés montrent une dilatation qui est quasi réversible lors du refroidissement ([5] 
Cekerevac et Laloui, 2004). En outre, une dépendance de l’angle de frottement de la température  ([7] 
Hueckel et al.; 2011), et l’augmentation du module élastique initial ([4] Burghignoli et al., 2000) sont des 
aspects à considérer dans un dimensionnement. 
En particulier, il a été montré que la température peut avoir un effet sur l’angle de frottement de pic, tandis 
que l’angle de frottement à l’état critique reste constant même pour des températures très élevées. 
Concernant le module élastique, un certain nombre d’études expérimentales ont montré que l’échauffement 
produit une augmentation de la rigidité initiale du sol, qui est moins importante pour des états de contraintes 
supérieures.  
 
 
 
3. Evaluation in-situ du comportement de pieux énergétiques 
 
Les essais expérimentaux in-situ sur des pieux équipés pour des échanges de chaleur constituent un moyen 
très intéressant pour étudier le comportement thermomécanique des pieux énergétiques. C’est ainsi qu’un 
essai in-situ a été réalisé sur le campus de l’EPFL en 1998 ([10] Laloui et al., 2003). Le pieu testé a un 
diamètre de 88 cm et une longueur de 25.8 m. Il a été foré dans un sol dont le profil géologique est 
représenté sur l’image 5. L’instrumentation adoptée pour la mesure des déformations, des températures et 
de la charge en pointe est également illustrée sur l’image 5. Le pieu a été soumis à des cycles 
d’échauffement et refroidissement, avec des variations de température entre 10 et 35 °C, sous différentes 
charges mécaniques correspondant à différentes phases de la construction du bâtiment. Les différentes 
configurations de charge sont représentées sur l’image 6. 
Parmi les résultats de ce test le fait que le degré de liberté du pieu (ratio entre la déformation thermique 
mesurée et celle qu’on aurait pu avoir si le pieu était libre de se déformer thermiquement) diminue avec 
l’augmentation de la charge mécanique. En outre, la déformation mesurée du pieu était thermo-élastique et 
les déplacements dus à la température étaient du même ordre de grandeur de ceux induits par la charge 
mécanique (image 7). Enfin, les contraintes thermiques induites étaient importantes au regard des 
contraintes mécaniques.  
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Cependant, il faut noter que le pieu testé était le seul à être chauffé parmi les autres pieux de la fondation, 
ce qui fait que sa déformation thermique était probablement plus empêchée que dans un cas réel et, par 
conséquence ses contraintes thermiques additionnelles étaient plus élevées. 
 
 

 
 
Image 5 : Situation géologique et équipement du pieu-test de l’EPFL ([10] Laloui et al., 2003). 
 
 

 
 
 
Image 6 : Programme de sollicitations thermomécaniques sur le pieu-test de l’EPFL ([10] Laloui et al., 2003).  
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Image 7 : Déplacement du pieu test induit pas la charge thermomécanique appliquée ([10] Laloui et al., 
2003). 
 
 
 

4 Thermo-pile : un outil pour le dimensionnement des pieux 
 énergétiques  
 
L’expertise acquise au Laboratoire de mécanique des sols de l’EPFL a permis le développement d’un outil 
informatique de dimensionnement des pieux énergétiques, Thermo-Pile ([9] Knellwolf et al., 
2011 ; http://lms.epfl.ch/thermopile-fr). A partir des paramètres standards du sol (angle de frottement et 
cohésion) il permet de calculer les effets induits pas la température sur un pieu isolé, en terme de 
contraintes et de déformations.  
Thermo-Pile repose sur la discrétisation d’un pieu en un certain nombre d’éléments, ce qui permet de tenir 
compte de plusieurs couches de sol qui présentent des différentes propriétés. L’interaction entre la structure 
et le sol est modélisée par des ressorts qui ont un comportement elasto-plastique (image 8). Le pieu est 
considéré thermo-réversible. Différentes lois de transfert de charge sont disponibles pour décrire les 
relations déplacement latéral-frottement latéral et déplacement à la base du pieu-charge transmise à la base 
du pieu ([6] Frank et Zhao, 1982). Le logiciel a été validé sur la base de tests in situ. L’image 9 illustre la 
comparaison entre les mesures expérimentales et les résultats numériques en termes de contraintes pour le 
pieu testé à l’EPFL, pour une variation de température de 17.4 °C (de 16.6°C à 34°C). 
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Image 8 : Méthode de transfert de charge: Ep module de Young du pieu, Kb, Kh and Ksi rigidités de base, de 
tête et latérale, s déplacements, Ti et ti force et contrainte transmise à l’interface et qb et qs résistance de 
base et latérale du pieu. 
 

Image 9 : Comparaison entre les résultats expérimentaux et numériques (Thermo-Pile) de déformation 
thermiques du pieu. 
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5. Conclusion 
 
L’utilisation énergétique des geostructures représente une nouvelle technologie en plein développent, en 
Suisse et à l’étranger. Le nombre de structures qui reposent sur des pieux échangeurs augmente 
exponentiellement et ne semble pas s’arrêter. Des nombreux nouveaux projets de geostructures 
énergétiques sont en cours de réalisation. Comme il s’agit d’une nouvelle technologie de construction, les 
connaissances scientifiques nécessaires doivent être acquises. Dans ce sens, des nombreux projets de 
recherche et d’autres tests in-situ sont aujourd’hui en cours. Le laboratoire de mécanique des sols de l’EPFL 
continue à s’engager dans ce domaine. Récemment un nouveau site expérimental a été conçu dans les 
fondations du nouveau centre des congrès de l’EPFL. Il inclut quatre pieux-test, entièrement équipés et 
instrumentés, qui permettront d’investiguer la réponse de ce type de fondation sous différentes 
configurations et d’acquérir une connaissance majeure sur leur comportement. 
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Modélisations physiques au LMR-EPFL. 
Exemples du cylindre creux et d’avalanches rocheuses. 
 
 
 
1 Introduction 
 
Modéliser consiste à proposer une idéalisation de la réalité. Cet acte généralement réducteur – nous sommes 
rarement en mesure de tout comprendre et de tout représenter correctement – peut être théorique, physique ou 
numérique, raison pour laquelle on précise par un adjectif le sens qu’on veut lui donner [1]. Alors que les 
modélisations théorique et physique existent depuis longtemps, la modélisation numérique n’a réellement pris 
son essor qu’il y a 25 ans lors de l’avènement de l’informatique. Depuis lors, ce type de méthodes a tendance à 
supplanter les deux autres. Elle ne constitue cependant pas la panacée universelle, du moins dans le domaine 
de la géotechnique. En particulier, les géomatériaux présentant un comportement particulièrement complexe 
(anisotropie, non-linéarité marquée, réponse différée, influence de l’histoire de chargement, etc.), leur 
idéalisation par des modèles constitutifs simples est susceptible de conditionner de façon extrêmement 
significative les résultats des calculs [1].  
 
Bien que la modélisation physique soit coûteuse en temps, en personnel, en moyens financiers et qu’elle 
présente également diverses limitations d’ordre pratique (e.g. vérification des lois de similitudes, limitation des 
effets de bords), elle demeure une méthode intéressante, voire indispensable, pour l’étude de certains ouvrages 
et/ou phénomènes dans le domaine de la géotechnique. Elle permet notamment de : 

− Observer, analyser et comprendre des mécanismes de déformation et de rupture ; 
− Déterminer expérimentalement les paramètres les plus influents ; 
− Fournir des données permettant de valider et calibrer des programmes de calcul et des lois de 

comportement. 
 
 
2 Essais sur cylindres creux 
 
2.1 Contexte 
 
Le stockage géologique des déchets radioactifs de haute activité dans des formations argileuses est une option 
très prometteuse envisagée dans divers pays européens. Les argiles présentent en effet diverses propriétés 
favorables: 

− une très faible perméabilité, ce qui implique une migration des radionucléides par diffusion ; 
− leur capacité de colmatage, voire de cicatrisation, grâce au fluage et gonflement ; 
− une bonne capacité de rétention et d’absorption des radionucléides ; 
− un environnement stable chimiquement sur le long terme. 

 
Cependant, lors de la construction des galeries de stockage dans de telles formations, une zone endommagée 
(EDZ ≡ Excavation Damaged Zone) se développe autour des cavités. Même si son extension est maîtrisable 
par des techniques d’excavation mécanisées et par la mise en place rapide d’un revêtement, il n’est pas 
possible d’empêcher tout développement. L’apparition d’un réseau de fissures autour des galeries induisant des 
modifications hydro-mécaniques et géochimiques (e.g. accroissement observé de la perméabilité d’un à 
plusieurs ordres de grandeur), les propriétés bénéfiques susmentionnées sont susceptibles d’être altérées. Il 
convient dès lors de s’assurer que la zone endommagée ne puisse constituer un cheminement préférentiel pour 
les radionucléides et ainsi affecter la performance du dépôt géologique. 
 
Le projet TIMODAZ (Thermal Impact on the Damaged Zone Around a Radioactive Waste Disposal in Clay Host 
Rocks ; 2006-2010), mené dans le cadre du 6ème programme EURATOM de la Commission Européenne, avait 
pour objectif l’étude des processus de fracturation et de colmatage dans la zone endommagée autour de 
galeries de stockage et de l’influence de la température sur leur évolution. Il comportait plusieurs volets 
complémentaires, i.e. des essais de caractérisation Thermo-Hydro-Mécanique en laboratoire, des essais dits de 
simulation (modélisation physique), des essais in situ, des modélisations numériques, ainsi que l’intégration des 
résultats dans des analyses de performance (PA) de dépôts géologiques. Dans le cadre du projet TIMODAZ, le 
Laboratoire de Mécanique des Roches de l’EPFL a réalisé des modélisations physiques sur l’argile de Boom 
(argile plastique, non cimentée, 30 millions d’années, Belgique) et l’argile à Opalinus (argile indurée, un peu 
cimentée, 180 millions d’années, Suisse). 
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2.2 Dispositifs d’essai et de mesure 
 
Le principe des essais menés au LMR consiste en la modélisation physique à échelle réduite de sollicitations 
mécanique et thermique similaires aux conditions qui seront rencontrées autour de galeries de stockage de 
déchets radioactifs [2]. Les essais sont réalisés sur des échantillons cylindriques de 86 mm de diamètre 
perforés en leur centre d’un trou de 14 mm de diamètre (Figure 1). Les surfaces extérieure et intérieure des 
cylindres sont habillées d’un géotextile faisant office de drain ainsi que d’une membrane en néoprène. 4 
contrôleurs pression-volume permettent de contrôler indépendamment les pressions de confinement externe σ3 

ext. et interne σ3 int. ainsi que les pressions d’eau externe uext. et interne uint.. 
 
Après préparation et mise en place de l’échantillon dans la cellule, la procédure suivante est suivie (Figure 2) : 

1) Rétablissement des contraintes et pression d’eau in situ. Cette phase se subdivise en 4 étapes: confine-
ment initial (pour limiter le gonflement de l’échantillon), saturation des drains et de l’échantillon, poursuite 
du confinement jusqu’à l’état in situ, maintien du confinement jusqu’à équilibre dans l’échantillon. 

2) Flux convergent imposé entre les drains externe et interne afin de mesurer la perméabilité avant 
sollicitation mécanique. 

3) Décharge mécanique. La pression de confinement externe σ3 ext. est maintenue constante tandis que la 
pression de confinement interne σ3 int. est réduite, e.g. de 4.5 MPa à 1MPa en 70 minutes. Cette 
décharge rapide permet de modéliser la construction d’une galerie et de générer une zone endommagée 
autour du trou central. 

4) Flux convergent entre les drains externe et interne permettant de mesurer la perméabilité (radiale) après 
sollicitation mécanique et d’indirectement déterminer l’éventuelle influence de la zone endommagée.  

5) Eventuelle sollicitation thermique. Le fluide de confinement intérieur est chauffé jusqu’à 85°, puis refroidi, 
tandis que le fluide de confinement extérieur impose une température constante. Cette phase, appliquée 
sur quelques échantillons, vise à modéliser le dégagement de chaleur émis par les déchets nucléaires. 

 

  
  

Figure 1 : Cylindre creux et conditions imposées aux surfaces extérieure et intérieure. 
 

 
 

Figure 2 : Procédure d’essai. 
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Afin de suivre les changements induits autour du trou central par les sollicitations mécanique et thermique, les 
échantillons ont été passés à l’intérieur de la cellule d’essai (sous confinement) dans un tomographe à rayons X 
du CHUV (Hôpital cantonal de Lausanne). Bien que la résolution des images soit moyenne (Voxel de 0.6 x 
0.215 x 0.215 mm), la comparaison des scans réalisés avant et après décharge mécanique a permis de déduire 
quelques informations sur le développement de la zone endommagée et, pour l’argile de Boom, de déterminer 
la convergence en quelques points caractéristiques. 
 
 
2.3 Argile de Boom 
 
La Figure 3 illustre des scans XRCT d’un échantillon d’argile de Boom carotté parallèlement à la schistosité 
réalisés avant et après réduction de la pression de confinement interne de 4.5 à 1 MPa. Leur comparaison 
permet les observations suivantes : 

− une convergence significative de l’argile au niveau du trou central: entre 1 et 3.5 mm, à comparer au 
rayon initial de 7 mm. 

− une nette ovalisation du trou central avec des axes principaux parallèle et perpendiculaire à la schistosité. 
− une légère ovalisation de la surface extérieure dans la direction inverse, i.e. une diminution du diamètre 

perpendiculaire à la schistosité. 
 
La présence de nombreuses inclusions de pyrite dans les échantillons (taches blanches de la Fig. 3) et le suivi 
de leur position dans les scans avant et après décharge mécanique (PMT ≡ Particle Manual Tracking) ont 
permis de déterminer leur déplacement. La Figure 4 illustre le fruit de l’analyse réalisée, sous la forme de profils 
de convergence selon trois directions: parallèle à la schistosité, perpendiculaire à la schistosité et à 45°. Il est 
intéressant de noter, qu’à proximité du trou central, la convergence dans la direction parallèle à la schistosité 
est plus grande que dans la direction perpendiculaire à celle-ci, alors qu’une tendance inverse est observée 
vers l’extérieur du cylindre. La sollicitation mécanique imposée au cylindre creux étant isotrope, ces 
constatations permettent de conclure à une anisotropie significative du comportement mécanique de l’argile de 
Boom associée à sa schistosité. 
 

  
  
Figure 3 : Scans XRCT d’un échantillon d’argile de Boom carotté parallèlement à la schistosité réalisés 

au CHUV avant et après décharge mécanique (respectivement images de gauche et de droite ; la 
schistosité y est représentée par les traitillés). Le suivi des inclusions de pyrites (taches blanches) 

d’une image à l’autre permet de déterminer leur déplacement [3]. 
 

 
 
Figure 4 : Profils de convergence selon les directions parallèle, perpendiculaire et à 45° à la schistosité. 
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Le laboratoire souterrain HADES construit à 223 m de profondeur dans la formation argileuse de Boom (à Mol 
en Belgique) a fait l’objet d’extensions au cours de la dernière décennie : une galerie de liaison de 80 m de 
longueur et 4.8 m de diamètre a d’abord été creusée entre un nouveau puits d’accès (requis pour des questions 
de sécurité) et le laboratoire HADES existant, puis une galerie du nom de Praclay, de 2.5 m de diamètre, a été 
construite sur 45 m. Ces deux galeries ont été réalisées à l’aide d’une technique industrielle : excavation par 
une machine à attaque ponctuelle travaillant à l’abri d’un bouclier et mise en place sans délai à l’arrière de celui-
ci de voussoirs en béton. Une vitesse d’avancement rapide, de l’ordre de 2 m/jour, et l’utilisation d’un 
revêtement rigide bloqué contre l’argile ont permis de limiter le développement de la zone endommagée (EDZ) 
autour de ces ouvrages.  
 
Lors de la construction de la galerie de liaison, le développement de surfaces de glissement conjuguées a été 
constaté au front et sur les piédroits [4]. Une caractérisation de la zone endommagée associée à ces fractures a 
mis en évidence une extension relativement limitée (≈ 1m derrière la paroi) et anisotrope. En effet, l’observation 
de carottes de forage dans des directions horizontale et verticale d’une part, et de convergences en paroi plus 
grandes dans la direction horizontale (ce qui a nécessité de reprendre quelque peu les piédroits de la galerie 
pour pouvoir placer les voussoirs latéraux) d’autre part, a permis de conclure à une extension plus importante 
de l’endommagement dans le plan horizontal (parallèle à la schistosité) que dans le plan vertical. Un réseau de 
fractures analogue a également été observé au cours de la réalisation de la galerie PRACLAY. De même, une 
zone endommagée d’extension limitée et anisotrope a été constatée autour de forages horizontaux (par caméra 
en forage et par injection de résine), des fragments d’argile étant expulsés latéralement. 
 
Ces observations in situ autour de galeries et forages sont consistantes avec celles faites lors des essais sur 
cylindres creux, à savoir une ovalisation du trou central avec convergence plus importante dans la direction 
parallèle à la schistosité et une concentration des déplacements à proximité du trou central. Ces constats 
analogues à différentes échelles et dans différentes conditions (in situ et de laboratoire) permettent d’accroître 
la compréhension des mécanismes en jeu ainsi que la connaissance des facteurs susceptibles d’influencer leur 
développement. Il est ainsi clair que des ruptures par cisaillement se produisent le long de surfaces conjuguées 
lors de la construction d’ouvrages souterrains dans l’argile de Boom et que l’extension anisotrope de la zone 
endommagée résulte d’une anisotropie de comportement mécanique liée à la schistosité de l’argile. 
 
 
2.4 Argile à Opalinus 
 
Des échantillons d’argile à Opalinus ont été testés selon la procédure présentée au point 2.2, la décharge 
mécanique consistant en une réduction de la pression de confinement interne de 4.5 à 0.2 MPa en 70 minutes. 
Des scans des échantillons à l’intérieur de la cellule d’essai ont été réalisés au CHUV avant et après décharge 
mécanique, mais la résolution moyenne des images n’a permis que des observations limitées. Ainsi, sur un 
échantillon carotté parallèlement à la schistosité, la comparaison des scans effectués avant et après sollicitation 
mécanique n’a permis de mettre en évidence qu’une légère ovalisation du trou central ainsi qu’un changement 
de densité à peine perceptible près de celui-ci dans la direction perpendiculaire à la schistosité ; par contre 
aucun réseau de fissures n’a pu être observé. Ce n’est qu’ultérieurement, lors de scans de l’échantillon à 
l’extérieur de la cellule d’essai, qu’il a été possible de distinguer (vaguement) le développement d’une zone 
endommagée dans la direction perpendiculaire à la schistosité. 
 
Des observations très claires ont par contre pu être faites lors de l’analyse de l’échantillon dans un tomographe 
à rayons X à haute résolution (société Phoenix à Hanovre), quelques jours après la fin de l’essai (image de 
gauche de la Figure 5). On y constate : 

− le développement d’une zone endommagée perpendiculairement à la schistosité, avec une extension 
latérale égale au diamètre du trou central. 

− l’ouverture de fissures le long de la schistosité et une rupture par flambage vers l’intérieur de la cavité. 
− une ovalisation du trou central dont les axes sont parallèle et perpendiculaire à la schistosité. 

 
Ces constats ont été confirmés visuellement après imprégnation de l’échantillon avec de la résine et sciage 
(image de droite de la Figure 5). Tout comme l’argile de Boom, l’argile à Opalinus présente donc une 
anisotropie marquée de comportement mécanique liée à la schistosité. Cependant, il est à noter que les 
mécanismes de rupture observés sont tout à fait différents (ouverture de fissures le long de la schistosité et 
rupture par flambage pour l’argile à Opalinus, versus cisaillement le long de surfaces conjuguées pour l’argile 
de Boom) et que la zone endommagée ainsi que la convergence du trou central se développent dans des 
directions inverses (direction perpendiculaire à la schistosité pour l’argile à Opalinus, mais parallèle à celle-ci 
pour l’argile de Boom). 
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Figure 5 : Réseau de fractures sur un échantillon d’argile à Opalinus carotté parallèlement à la 
schistosité tel qu’observé quelques jours après la fin de l’essai. Tomographie haute résolution de 
l’échantillon (hors cellule d’essai) réalisée par Phoenix à Hanovre (image de gauche). Photo après 
imprégnation de l’échantillon par de la résine et sciage (image de droite). 
 
 
Le laboratoire souterrain du Mont Terri est creusé dans la formation d’argile à Opalinus au sein d’un anticlinal 
du Jura. Divers mécanismes de rupture ont été constatés autour des cavités réalisées selon leur orientation par 
rapport à la schistosité et aux contraintes principales in situ [5,6]. Lorsque celles-ci sont orientées parallèlement 
à la schistosité, des fissures s’ouvrent selon ces plans de faiblesse préexistants et sont accompagnées d’un 
flambage des couches vers l’intérieur de la cavité. Le développement d’une telle zone endommagée 
perpendiculairement à la schistosité a ainsi été observé autour de trous de forage, de galeries (avec risque de 
rupture en voûte si un soutènement adéquat n’a pas été prévu) et plus récemment lors du surcarottage d’un 
trou de forage injecté de résine (essai in situ réalisé dans le cadre du projet TIMODAZ). 
 
Les réseaux de fissures observés in situ autour de cavités orientées parallèlement à la schistosité présentent de 
grandes analogies avec l’endommagement constaté lors des essais de laboratoire menés sur des échantillons 
d’argile à Opalinus, à savoir une ouverture de fissures le long de la schistosité et une rupture par flambage vers 
l’intérieur du trou central (Figure 5). De plus, une comparaison des observations faites in situ dans les 
laboratoires souterrains du Mont Terri et de Mol confirme le constat expérimental que la zone endommagée 
générée autour des cavités se développe dans des directions inverses dans les argiles à Opalinus et de Boom, 
respectivement perpendiculairement et parallèlement à la schistosité. Ce constat est interpellant puisque cette 
extension anisotrope de l’EDZ résulte dans les deux cas d’une anisotropie de comportement mécanique liée à 
la schistosité des argiles. En l’état actuel des connaissances, il ne semble pas exister de modèle constitutif 
permettant de modéliser numériquement de façon satisfaisante ces observations. 
 
 
3 Propagation de masses granulaires 
 
3.1 Contexte 
 
La propagation des éboulements rocheux est un processus complexe dont les mécanismes et les paramètres 
influents ne sont encore que très peu compris. En effet, de tels événements étant presque toujours uniques 
(contrairement aux chutes de blocs), les déductions que l’on peut faire à partir des observations in situ sont 
extrêmement ardues au vu du nombre élevé de paramètres potentiellement influents, e.g. caractéristiques 
topographiques du versant et propriétés mécaniques des matériaux impliqués. 
 
Les mécanismes de propagation, les modèles mathématiques les décrivant et les paramètres relatifs étant mal 
connus, on conçoit toute la difficulté de valider des programmes de calcul développés pour leur modélisation. 
Par contre, des expérimentations de laboratoire menées sur modèles réduits (modélisation physique) consistant 
à lâcher des blocs ou particules granulaires sur une topographie idéalisée constituent une excellente alternative 
de validation et calage des codes de calcul développés. En effet, non seulement la géométrie du modèle réduit 
et les propriétés des matériaux sont parfaitement contrôlées, mais de surcroît l’influence de ces paramètres 
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peut être quantifiée et analysée. Dès lors, une confrontation systématique des observations et mesures faites 
pour diverses configurations d’essais (e.g. pente, hauteur, volume, matériaux) avec les résultats numériques 
permet de tester, et d’améliorer le cas échéant, les programmes de calcul. 
 
Des campagnes expérimentales sont menées au Laboratoire de Mécanique des Roches avec pour objectifs : 

− d’améliorer la compréhension des mécanismes en jeu lors de la propagation d’avalanches rocheuses ; 
− d’identifier les paramètres influents, puis de quantifier leur influence sur l’étendue des zones susceptibles 

d’être touchées ainsi que sur les caractéristiques du dépôt final ; 
− d’obtenir un ensemble de données expérimentales permettant de valider et caler des codes de calcul. 

 
 
3.2 Dispositifs d’essai et de mesure 
 
Plusieurs campagnes expérimentales ont été menées [7,8], en lâchant d’une boite des matériaux granulaires 
secs sur un plan incliné qui se termine par une zone d’accumulation horizontale (Figure 6). Les essais sont 
organisés afin de mettre en évidence l’influence sur la propagation de la masse et la morphologie du dépôt 
(longueur, largeur, hauteur) de divers paramètres, à savoir: la nature du matériau (sable, gravier, briquettes), la 
hauteur de lâcher, le volume de matériau et sa séquence de lâcher (en une ou plusieurs fois), l’inclinaison du 
plan et le type de matériau constituant sa surface (rugueux ou lisse), la morphologie de la transition entre les 
plans incliné et horizontal (brusque ou progressive). La dernière des campagnes a été réalisée sous les 
conditions suivantes : 
 

− Matériau :    Gravier (∅ 1-2 mm) 
− Volume :      20, 40 et 100 litres  
− Hauteur de chute (pied de la boîte): 0.5, 1.0, 1.5 et 2.0 m 
− Inclinaison :      37.5° et 45°  
− Rayon de courbure de la transition : 0.1, 0.25, 0.5 et 1.0 m 
− Etat de la surface :       Lisse (forex) 

 
En complément d’une mesure manuelle des principales caractéristiques du dépôt (runout, longueur, largeur), la 
morphologie de celui-ci et la position de son centre de gravité sont déterminées grâce à une technique 
métrologique dite de projection des franges (collaboration avec le laboratoire de nanophotonique et métrologie 
de l’EPFL). Il s’agit d’une méthode optique qui permet de reconstruire la morphologie d’un objet en mesurant la 
distorsion de franges sinusoïdales projetées sur sa surface. Récemment, cette méthode a également été 
appliquée pour suivre la géométrie de la masse et la position de son centre de gravité au cours de la 
propagation. Un projecteur et une caméra numérique à acquisition rapide sont utilisés à cet effet (Figure 6). 
 
 

 
 

Figure 6 : Dispositifs d’essai et de mesure utilisés pour l’étude de la propagation d’avalanches 
rocheuses [8] 
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3.3 Illustration 
 
La Figure 7 illustre à titre d’exemple le dépôt résultant d’un lâcher de 100 litres de gravier depuis 1 mètre de 
hauteur sur un plan incliné à 45° terminé par une transition courbe de 25 cm de rayon. Les franges sinusoïdales 
projetées sur le dépôt avec un certain angle d’incidence apparaissent déformées sur les images acquises par la 
caméra numérique. Moyennant une calibration préalable du système de mesure, la distorsion des franges peut 
être convertie en hauteur, ce qui permet de déterminer la géométrie du dépôt. 
 
 

  
  

Figure 7 : Dépôt résultant d’un lâcher de 100 litres de gravier depuis 1 mètre de hauteur sur un plan 
incliné à 45° terminé par une transition courbe de 25 cm de rayon. Distorsion des franges sinusoïdales 
projetées sur le dépôt (photo à gauche) et résultat du traitement d’images (graphe à droite). 
 
 
Au cours du dernier travail de recherche mené au LMR [8], près de 300 essais ont été réalisés. L’analyse des 
résultats a permis de préciser l’influence des divers paramètres variés lors des campagnes expérimentales 
(volume, hauteur de chute, pente du plan incliné et courbure de la transition avec le plan horizontal) sur les 
caractéristiques du dépôt final (distances de propagation du front et du centre de gravité, longueur, largeur et 
morphologie) ainsi que sur le mouvement de la masse au cours de la propagation (étalement et vitesse du front 
avant). Une étude quantitative de la dépendance des caractéristiques du dépôt final en fonction des paramètres 
variés a également été menée. Les résultats contribuent à une meilleure compréhension des phénomènes en 
jeu lors de la propagation (sources de dissipation d’énergie, transfert de quantité de mouvement) et devraient 
permettre à terme d’améliorer l’estimation empirique ou, mieux, la prédiction numérique des zones atteintes par 
la masse rocheuse. 
 
Des modélisations numériques de certains essais ont été réalisées au LMR et par des partenaires au moyen de 
différents programmes de calcul (milieu continu ou éléments discrets). Si un jeu de paramètres peut en général 
être trouvé pour reproduire de façon adéquate les mesures effectuées pour un essai de référence, il apparaît 
plus problématique de reproduire avec ce seul jeu de paramètres les observations et mesures faites pour 
diverses configurations de lâchers testées dans le cadre des campagnes expérimentales. Ce travail d’analyse 
et de validation des méthodes numériques sur la base des résultats de la modélisation physique se poursuit. Il 
contribue à évaluer la pertinence et les qualités des programmes de calcul pour la prévision des zones du 
territoire susceptibles d’être atteintes par des avalanches rocheuses. 
 
 
4 Applications dans l’enseignement 
 
Dans le cadre de l’enseignement relatif aux ouvrages géotechniques, le LMR-EPFL fait également usage de la 
modélisation physique afin que les étudiants puissent visualiser plus aisément divers mécanismes de rupture 
susceptibles de se développer. La Figure 8 illustre à titre d’exemple un mécanisme de fauchage de pentes 
rocheuses étudié sur l’appareil à frottement de base de Goodman (gauche) ainsi qu’un mécanisme de rupture 
par défaut de butée d’une paroi de soutènement soutenue par un rang d’ancrages étudié dans le modèle à 
rouleaux de Schneebeli (droite). 
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Figure 8 : Exemples d’utilisation de la modélisation physique dans l’enseignement. 
 
 
5 Conclusions 
 
Même si elle est moins usitée depuis l’avènement de l’informatique et l’essor de la modélisation numérique, la 
modélisation physique n’en demeure pas moins une alternative intéressante pour l’étude de certains ouvrages 
et/ou phénomènes dans le domaine de la géotechnique. Une telle approche expérimentale contribue à mieux 
comprendre les mécanismes/phénomènes en jeu, connaître le comportement des matériaux et identifier les 
paramètres influents. Les données récoltées et les connaissances acquises permettent également d’améliorer 
et de valider des programmes de calcul et des lois de comportement. 
 
Modéliser, c’est idéaliser. Que l’on utilise un modèle physique ou un modèle numérique, on effectue un certain 
nombre de simplifications et de choix qui conditionnent la qualité, voire même la pertinence, des résultats. Il faut 
être conscient de ces limites et s’assurer du bon sens des résultats en les confrontant avec des expériences et 
observations faites sur des ouvrages/phénomènes réels. 
 
Les expériences sur cylindres creux menées au LMR-EPFL dans le cadre du projet européen TIMODAZ 
consistent à reproduire à échelle réduite les sollicitations mécanique et thermique que subiront les formations 
argileuses autour de galeries de stockage de déchets radioactifs. Une attention particulière est portée à la zone 
endommagée qui se développe autour des cavités lors de leur construction et à son évolution éventuelle. A cet 
effet, les échantillons ont été passés à l’intérieur de la cellule d’essai dans un tomographe à rayons X du CHUV. 
La comparaison des scans réalisés avant et après sollicitation mécanique a permis d’acquérir des informations 
sur le développement de la zone endommagée autour du trou central. Tant pour l’argile plastique de Boom que 
pour l’argile indurée à Opalinus, les observations faites lors des essais sur cylindres creux sont consistantes 
avec les observations in situ autour de galeries et forages orientés parallèlement à la schistosité dans les 
laboratoires souterrains de Mol et du Mont Terri respectivement. Elles confirment que la zone endommagée 
générée autour des cavités se développe dans des directions inverses, à savoir parallèlement à la schistosité 
dans l’argile de Boom et perpendiculairement à celle-ci dans l’argile à Opalinus. Cette extension anisotrope de 
l’EDZ résulte dans les deux cas d’une anisotropie de comportement mécanique liée à la schistosité, mais est la 
conséquence de mécanismes de rupture tout à fait différents, à savoir une rupture par cisaillement le long de 
surfaces conjuguées pour l’argile de Boom versus l’ouverture de fissures le long de la schistosité et rupture par 
flambage pour l’argile à Opalinus. 
 
Afin d’améliorer la compréhension des mécanismes en jeu lors de la propagation d’avalanches rocheuses ainsi 
que la délimitation des zones du territoire susceptibles d’être touchées par de tels événements catastrophiques, 
plusieurs campagnes expérimentales ont été menées au LMR-EPFL. Les essais qui consistent à lâcher des 
matériaux granulaires sur un plan incliné se terminant par une zone horizontale ont été organisés afin de mettre 
en évidence l’influence sur la propagation de la masse de divers paramètres potentiellement influents: nature et 
volume de matériau, hauteur de lâcher, inclinaison du plan et type de matériau constituant sa surface, 
morphologie de la transition entre les plans incliné et horizontal. Une nouvelle technique métrologique, appelée 
méthode des franges, a été utilisée pour déterminer non seulement la morphologie du dépôt final, mais aussi la 
géométrie de la masse au cours de la propagation. Les données récoltées lors des campagnes expérimentales 
constituent une base de données intéressante pour évaluer la capacité prédictive des codes élaborés pour le 
calcul de propagation d’avalanches rocheuses.  
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Les nouvelles techniques de mesure (tomographie à rayon X, projection de franges) et d’analyse de données 
(traitement d’images) utilisées dans le cadre des recherches décrites permettent d’acquérir des informations 
autrement plus riches qu’auparavant (e.g. profil de convergence à l’intérieur des cylindres creux, morphologie 
d’une masse granulaire au cours de sa propagation) et laissent entrevoir des investigations insoupçonnées 
jusqu’ici en modélisation physique (e.g. mesure de champs de déplacement au sein d’échantillons). Une telle 
richesse de données expérimentales devrait contribuer à une meilleure connaissance du comportement des 
géomatériaux ainsi qu’à la validation, voire l’amélioration, de programmes de calcul et de lois de comportement. 
 
Au vu de la complexité de comportement des géomatériaux, il s’avère souvent pertinent de combiner plusieurs 
approches différentes lors de l’étude d’ouvrages et/ou phénomènes dans le domaine de la géotechnique. Dans 
cet esprit, les modélisations physique et numérique ne devraient pas être opposées, mais considérées comme 
des approches complémentaires, permettant d’appréhender au mieux les phénomènes en jeu et les facteurs 
influents et de réduire les erreurs d’évaluation ainsi que les incertitudes résultant des déficiences de chacune 
des méthodes prises individuellement.  
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Les défis de la Géotechnique 
Entre passé et futur, recherche et application 

 
 

Laurent Vulliet 
 
 
1. Développement historique 

 
 
1.1 Les débuts de nouvelles disciplines 

 
La géotechnique, en tant que technique empirique, est aussi vieille que l’humanité. Comme science, elle est 
toutefois plus récente. Elle convoque de nombreuses disciplines de la géologie et de la géomécanique qui 
se sont développées à la fois indépendamment (à preuve certaines incohérences dans les symboles 
mathématiques et dans les définitions) et conjointement (favorisé en cela par la pratique du projet et soutenu 
par les associations professionnelles et par les programmes d'enseignement). 

 
Les expressions « mécanique des sols » et « mécanique des roches » sont relativement récentes puisque 
utilisées couramment depuis le XXe siècle seulement, mais trouvent leurs origines bien plus loin dans le 
temps, à la fois dans l'ensemble des sciences naturelles et dans les multiples inventions de l'Homme. Cet 
article en trace brièvement  le développement, focalise sur les laboratoires de mécanique des sols et des 
roches de l'EPFL à l'occasion de leur 75ème année d'existence et montre comment s'ouvrent, par une 
interaction étroite entre pratique et théorie, des perspectives passionnantes. 

 
La mécanique des sols moderne est habituellement associée au nom de Karl Terzaghi (Figure 1), ingénieur 
civil et géologue (1883 - 1963), dont les travaux auront marqué durablement la profession d’ingénieur. En 
particulier, sa théorie dite des contraintes effectives, publiée en 1925, révolutionnera la compréhension du 
comportement des géomatériaux. Il présidera en 1936 à Harvard la première conférence internationale de 
mécanique des sols et des travaux de fondations, marquant les débuts d’un vaste courant scientifique et 
professionnel à l’échelle planétaire. L’origine de la mécanique des roches au sens actuel du terme est 
encore plus récente. Ce n’est qu’en 1962 que s’est crée à Salzbourg la Société internationale de mécanique 
des roches (ISRM). 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 1 : Karl Terzaghi 
 
 
1.2 Les laboratoires de l'EPFL: la trilogie recherche/enseignement/pratique 

 
Alors qu'en France s'ouvrent dès le XVIIIe siècle successivement l’Ecole nationale des ponts et chaussées 
(1747), l’Ecole des mines de Paris (1783) puis l’Ecole polytechnique (1794), il faudra attendre 1853 pour voir 
en Suisse la création de l'Ecole spéciale de Lausanne, qui deviendra ultérieurement plus connue sous le 
nom  d'Ecole  polytechnique  fédérale  de  Lausanne  (EPFL).  Deux  ans  plus  tard,  en  1855,  l'Ecole 
polytechnique fédérale de Zurich (ETHZ) est fondée. 

 
En Suisse comme ailleurs dans le monde, recherche, enseignement et pratique des bureaux d'ingénieurs se 
développent conjointement dès le début du XXe siècle. A Lausanne, en 1935, le Professeur Alfred Stucky 
crée le Laboratoire de géotechnique. Motivé en cela par la recherche fondamentale et l'enseignement, il ne 
néglige toutefois pas l'impérieuse nécessité de pratiquer concrètement son art. Pratique, théorie et 
enseignement sont en étroite interaction. Ainsi, il conserve, en parallèle à son activité de professeur, la 
direction du bureau d'ingénieurs qu'il avait fondé en 1926 et qui porte aujourd'hui encore son nom. En 1947 
lui succède à la tête du Laboratoire le Professeur Daniel Bonnard. De manière relativement similaire, ce 
dernier s'associe à un autre collègue professeur de la même Ecole, André Gardel, pour créer en 1954 la 
société d'ingénieurs Bonnard et Gardel (BG Ingénieurs Conseils). 
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Le Laboratoire de géotechnique s'est ensuite fortement développé et diversifié en mécanique des sols, 
mécanique des roches et ouvrages souterrains. Dès 1972, sont nommés les Professeurs Edouard Recordon, 
François Descoeudres, Richard Sinniger et Peter Egger. Dès 1994, le Laboratoire de mécanique des sols 
est dirigé par le Professeur Laurent Vulliet qui succède à Edouard Recordon. En 2004, Vincent Labiouse est 
nommé Maître d'enseignement et de recherche en mécanique des roches, ouvrages souterrains et travaux 
de fondation. Comme une histoire qui se répète, Laurent Vulliet réduira son activité à l'EPFL dès 2008 pour 
reprendre la direction de BG Ingénieurs Conseils des mains d'un autre Professeur EPFL: Jean-Daniel 
Marchand. On retrouve ainsi, une fois de plus, ce lien entre recherche, enseignement et pratique. Le 
Professeur Lyesse Laloui est alors nommé, en 2008, à la tête du Laboratoire de mécanique des sols. Quant 
au Laboratoire de mécanique des roches, sa direction sera reprise dès 2005 par le Professeur Jian Zhao. 

 
Les laboratoires de l'EPFL ont vu passer quantité d'étudiants, d'assistants et de doctorants qui ont ensuite 
rejoint les bureaux d'ingénieurs et les entreprises spécialisées, participant concrètement au transfert de 
savoir. En retour, certains d'entre eux ont continué d'encadrer des étudiants, par exemple pour les travaux 
pratiques ou de diplôme, en illustrant et enrichissant l'enseignement par leur connaissance du projet et du 
terrain. 

 
Ce bref historique montre la reconnaissance, très tôt à Lausanne, de l'importance de la géotechnique dans 
les travaux d'ingénieurs. Il relève aussi le lien étroit qu'ont tissé les instituts de recherche avec la pratique, 
promouvant cette trilogie essentielle: recherche, enseignement et pratique. Il montre finalement la vigueur de 
la croissance et du développement des activités, en parallèle avec une large ouverture internationale. 

 
1.3 Les ouvrages pionniers 

 
Dans les berceaux des civilisations que sont les bassins du Nil, du Tigre et de l’Euphrate, du Fleuve Jaune 
et de l’Indus, ou encore au Mexique, furent édifiées des constructions remarquables. Les géomatériaux (sols 
et roches) étaient à la fois déjà lieu de fondation et matériaux de construction. Pyramides, canaux, génie 
militaire, travaux de fondation, voies de circulation, ou encore génie minier ont tous été les moteurs d'une 
discipline en devenir. 

 
La grande pyramide de Cholula au Mexique (Figure 2) est considérée comme la plus volumineuse jamais 
construite (dès 200 BC, 66m de hauteur, base carrée de 450 m de côté, volume de 4.5 Mio m3 de matériaux 
pierreux). Elle dépasse d’un tiers le volume de la grande pyramide de Giza en Egypte (2560 BC). 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 2: Grande pyramide de Cholula 
 

Les canaux les plus anciens se trouvent en Mésopotamie (actuellement Iraq et Syrie) et ont été construits 
vers 4000 BC. Les qanâts ou Khettara, sortes d’aqueducs souterrains, sont construits au nord-ouest du 
plateau iranien vers 1000 BC. Le plus long qanât connu, mesurant plus de 50 km, est situé à Kerman au 
centre de l’Iran. Le puits mère du qanât de Gonabad (Iran) atteint 360 m de profondeur. 

 
Sur le plan du génie militaire, remparts et fossés sont réalisés par l'utilisation de blocs rocheux et de sols 
meubles. L'intégration de troncs d’arbres comme armature interne préfigure le développement de techniques 
contemporaines telles que la terre armée. Au XVIIe siècle, le célèbre Sébastien Le Prestre, seigneur de 
Vauban (1633 - 1707), ingénieur et architecte militaire français, développe son système de fortification repris 
dans de nombreuses villes européennes (Figure 3). 

 
De multiples techniques de fondation d'ouvrages sont progressivement mises en œuvre: empierrements, 
fondation de galets, lit de fascines, pieux. Des soutènements par pieux de bois et planches ont été utilisés 
dès la Grèce antique et documentés dans les écrits d’Hérode (73-4 BC). Les pilotis, emblème de l’époque 
des lacustres, sont d'usage commun et des villes entières sont ainsi fondées sur pieux, telles que Venise ou 
Amsterdam. L'exemple phare des travaux de fondation reste la tour de Pise, dont la construction, démarrée 
en 1773, s’est déroulée en trois étapes sur une période de plus de 200 ans, permettant de facto une 
consolidation progressive des sols qui se seraient rompus si la construction n'avait pas été différée. 
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Figure 3: Citadelle de Neuf Brisach 

 
Dès la Rome antique, le génie routier s'impose comme une composante stratégique du développement civil 
et militaire. La construction de remblais et la creuse d’excavations, avec les problèmes de tassement et de 
stabilité associés, ainsi que le franchissement d’obstacles en tunnel, conduisent aux premières "règles de 
l'art", à l'image des célèbres voies romaines. Un tunnel ancien et célèbre est construit en 520 BC par 
l’ingénieur Ionien Eupalinos sur l’île de Samos en Grèce, dans une formation calcaire. Partie de l’aqueduc 
Eupalinien, d'une longueur de 1030 m, il n’a été découvert qu’au XIXe siècle. 

 
A la recherche de ressources propres à son développement, l'Homme très vite creuse la terre, en souterrain 
ou à ciel ouvert, pour en extraire les richesses: charbon, sel, minerais, pierres précieuses, silex. La plus 
profonde mine souterraine est la mine d’or de TauTona (Afrique du Sud), d'une profondeur de 3.6 km et 
comprenant un total de 800 km de galeries. La plus grande mine à ciel ouvert se trouve à Chuquicamata au 
Chili. Le cuivre y est extrait depuis l’époque préhispanique mais la mine moderne ne s’est ouverte qu’en 
1915. L’excavation atteint maintenant une profondeur de 900 m. 

 
Les premiers travaux "géotechniques" sont ainsi marqués par l'empirisme et par une évidence qui reste, 
dans une certaine mesure, vraie à ce jour: la pratique est en avance sur la théorie. En fait, il est confondant 
pour le théoricien des sols contemporain de constater que ses modèles les plus avancés peinent à simuler 
des applications aussi communes que le battage des pieux ou la mise en place de fondations routières. 

 
1.4 Premières approches théoriques 

 
La géotechnique ne se serait pas développée sur le plan théorique sans les travaux d’éminents physiciens 
et mathématiciens. Les travaux d'Isaac Newton (1643 - 1727) et de Gottfried Leibniz (1646 - 1716) sur la 
gravitation, la dynamique et le calcul infinitésimal sont à la base des lois fondamentales qui conditionneront 
toute la physique et la mécanique et qui se retrouvent maintenant dans les codes de calculs aux éléments 
finis. Jacques Bernoulli (1654 - 1705) développe les polynômes utiles au calcul en série et collabore avec 
Robert Hooke (1635 - 1703) dont le nom sera lié à la théorie de l’élasticité; son frère Jean Bernoulli (1667 - 
1748) est l’inventeur de l’équation de la chaînette et autre développeur du calcul infinitésimal. Daniel 
Bernoulli (1700 - 1782), fils de Jean, participera également à l’élaboration des bases de la physique et des 
mathématiques modernes. Ses travaux dans le domaine de la mécanique des fluides influenceront les 
développements théoriques dans le domaine des écoulements souterrains. C’est lui qui est à l’origine de 
l’équation qui porte son nom et qui postule la conservation d’énergie hydraulique (Figure 4). 

 
 

 
Figure 4: La dynastie Bernoulli à Bâle. De gauche à droite Daniel, son père Jean, son oncle Jacques 

 
Le développement de la mécanique, surtout au XVIIIe siècle, constitue le fondement de ce qui deviendra la 
mécanique des sols et des roches. A partir des travaux de mathématiciens comme Leonhard Euler (1707 - 
1783) sur le calcul différentiel et intégral, Joseph Louis, comte de Lagrange (1736 - 1813) sur les méthodes 
d’optimisation sous contraintes, ou encore Augustin Louis, baron Cauchy (1789 - 1857) en algèbre linéaire, 
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plusieurs percées fondamentales verront le jour. Pierre-Simon, Marquis de Laplace (1749 - 1827) reste 
célèbre pour la transformée et pour l’équation différentielle de diffusion qui porte son nom. Cette dernière 
décrit les écoulements en régime permanent dans un milieu poreux. 

 
Le XIXe siècle annonce une série de développements importants dans le domaine de la mécanique des sols, 
de la théorie des fondations et des écoulements souterrains. Au tournant du siècle, Charles-Augustin de 
Coulomb (1736 - 1806) s’attaque au problème du frottement dans les massifs de sols. La loi qui porte son 
nom est encore d’utilisation courante dans tous les projets actuels de génie civil. Jean-Victor Poncelet (1788 
- 1867) est l’auteur d’un mémoire sur la stabilité des ouvrages de soutènement. La méthode dite de 
Coulomb-Poncelet, encore utilisée pour les prédimensionnements, en est le résultat. Henry-Philibert- 
Gaspard Darcy (1803 - 1858) développe l’adduction d’eau pour la commune de Dijon. Sa théorie, qui lie la 
vitesse d’écoulement de l’eau au gradient hydraulique, est l’équation d’état à la base des théories sur les 
écoulements souterrains. Adhémar Jean Claude Barré de Saint Venant (1797 - 1886), ingénieur civil, 
enseigna les  mathématiques à  l’Ecole des  ponts  et  chaussées de  Paris; ses  travaux en  mécanique, 
élasticité et hydrodynamique sont largement intégrés dans les théories les plus modernes. 

 
William-John-Macquorn Rankine (1820 - 1872) développera une théorie largement utilisée encore 
actuellement pour l’évaluation des pressions des terres sur les ouvrages de soutènement. Arsène-Jules- 
Emile Dupuit Fossarro, (1804 - 1866), ingénieur et économiste, fut directeur du service municipal de la ville 
de Paris. Il est l’auteur d’études sur le mouvement des eaux souterraines, particulièrement au voisinage des 
puits de captage. Valentin-Joseph Boussinesq (1842 - 1929) est connu pour ses études sur l’état de 
contrainte dans un solide élastique soumis à des efforts extérieurs. Ses travaux servent encore actuellement 
au calcul des tassements des massifs provoqués par des surcharges en surface. L’ingénieur Christian Otto 
Mohr (1835 - 1918) aura une influence marquante dans le domaine de la résistance des matériaux et des 
structures hyperstatiques. Sa méthode pour représenter l'état de contrainte dans un solide, le fameux cercle 
de Mohr, fera date et est toujours utilisée en mécanique des sols et des roches pour la détermination des 
critères de rupture. Le chimiste Albert Atterberg (1846 - 1916) est l’inventeur des limites qui portent son nom, 
une façon expérimentale de déterminer la plasticité et la liquidité des argiles en fonction de leur humidité. 
Cette technique, encore utilisée couramment, a permis une classification précise des argiles du point de vue 
géotechnique, notamment grâce aux travaux ultérieurs d’Arthur Casagrande (1902 - 1981). 

 
1.4 Les fondations dans les anciens écrits d'architecture 

 
Le premier architecte ayant laissé des écrits sur l’art des fondations est sans conteste Vitruve. Architecte 
romain du 1er siècle avant J.-C. (90 – 20 BC), Marcus Vitruvius Pollio rédigea vers la fin de sa vie « Au sujet 
de l’Architecture », la première encyclopédie de l’art de construire, traduite pour la première fois en français 
par Claude Perrault en 1673. Elle recèle quantité de recommandations très précises sur l’art de construire, 
et en particulier sur le lien avec la qualité des terrains de fondation1 : 

 
« Il faudra faire les fondements des tours et des murs de la manière suivante : on creusera jusqu’au sol 

compact si on peut le trouver, et dans le sol compact jusqu’à une profondeur proportionnée à la taille de 
l’ouvrage ; l’excavation aura une largeur supérieure à l’épaisseur des murailles prévues au-dessus du sol et 
on la comblera d’une maçonnerie aussi compacte que possible » 

 
Ultérieurement, dans son ouvrage en latin « L’art d’édifier », Léon Batista Alberti rédige dès 1450 un 
ensemble de recommandations qui feront date dans l’histoire de l’architecture2: 

 
« Voici  les  indices  d’un  sol  propice  à  la  construction :  l’absence  de  toutes  les  herbes  qui  poussent 

habituellement dans les endroits humides ; l’absence d’arbres, hormis ceux qui naissent exclusivement dans 
les sols très durs et très compacts ; une grande sécheresse et presque une aridité ambiante ; un sol rocheux, 
formé de pierres massives aux arrêtes vives, de tuf plutôt que de cailloux et de galets ; enfin, l’absence de 
sources émanées du sous-sol, et de fleuve coulant au pieds des ouvrages à venir." 

 
1.5 Géotechnique moderne 

 
Depuis les années 1940, on assiste à un fort développement des activités liées à la géotechnique. De 
nouveaux laboratoires sont créés. Des postes de professeurs sont mis au concours partout dans le monde. 
Les plans d’études se complètent de cours spécifiques dans ces disciplines. Des entreprises et des bureaux 
d’ingénieurs spécialisés sont créés. La recherche scientifique devient très active et plus visible, notamment 
au plan des publications savantes dont le nombre croit massivement dès les années 1990. 

 
 

1 In : Vitruve, De l’Architecture, Livre I, P. Fleury, Paris, Les Belles Lettres, 2003 
2 In : Léon Batista Alberti, L’art d’édifier, traduit du latin par P. Caye et F. Choay, Editions du Seuil, Paris, 
2004 

373737



2. Domaines d'application et perspectives 
 
 

Progressivement, l'ensemble des disciplines regroupées sous l'appellation "géotechnique" se sont trouvées 
appliquées - et impliquées - dans de nombreux projets. La place manque ici pour illustrer et commenter par 
des exemples pratiques tous les thèmes mais les défis principaux sont relevés et quelques applications 
pratiques servent d'illustration. On constatera à la lecture de cette liste à la Prévert l'étendue progressive et 
fondamentalement importante de la géotechnique comme une contribution essentielle à la construction d'un 
cadre de vie durable. 

 
Génie minier: Stabilité des pentes en sol et en roche pour les accès et les mines à ciel ouvert, 
techniques d’excavation et de tenue hors eau, stabilité des galeries pour les mines en souterrain, 
problèmes de couplage thermo-hydromécaniques 

 
Géotechnique des voies de circulation: Conception des chaussées/voies ferroviaires/pistes 
d’aviation, choix et définition des critères de sélection des matériaux, utilisation de matériaux de 
substitution, contrôle d’exécution, effet des vibrations 

 
Risques naturels: Instabilité des pentes, chutes de blocs (Figure 5), initialisation de coulées, effet 
des  tremblements  de  terre,  formation  de  dolines,  fauchage  des  parois  rocheuses,  génie 
parasismique 

 
 

Un événement va t-il se produire ? 
 
 

Où ?  
 
 
 

Quand ? 
Avec quelle fréquence ? 

 

 
 
 

Atteindra t-il la zone d'exposition ? 
 
 
 

Avec quelle intensité ? Comment réduire le risque ? 
 

Figure 5: Exemple d'étude de chute de blocs et des questions auxquelles l'ingénieur doit pouvoir 
répondre. Modernisation de la ligne ferroviaire de Bourg en Bresse à Bellegarde sur Valserine 

(BG Ingénieurs Conseils) 
 

Ouvrages souterrains: Dimensionnement des tunnels et cavernes, choix du mode d’excavation, 
choix du système de soutènement, tassement en surface, durabilité. Dans le cas illustré ci-dessous 
(Figure 6), les défis étaient multiples: géométrie 2D / 3D, couplage hydro-thermo-mécanique, lois 
constitutives avancées pour sols, roches et béton, éléments structuraux élastique et élasto-plastique 
avec armature (poutres, coques, membranes, pieux, clous, ancrages, etc.), type d’analyse: stabilité, 
état permanent, consolidation, fluage 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 6: Exemple de modélisation d'ouvrage souterrain. Centrale de pompage-turbinage Nant de 
Drance, Valais (BG Ingénieurs Conseils avec Geomod). 
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Fouilles et soutènements: Dimensionnement des écrans (murs, palplanches, parois berlinoise, 
parois moulées, plaques ancrées), terre armée, terre renforcée, estimation des débits d’eau, stabilité 
générale. Dans l'illustration de la Figure 7, les défis étaient liés au modèle hydro-géologique, aux 
contraintes en place, aux lois de matériaux (matériaux tectonisés), à l'effet de mise en place des 
tirants, au fluage, et au couplage hydro-mécanique 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 7: Exemple de fouille, tranchée Nord, tunnel de Choindez, Jura (Groupement GETUC) 

Fondations: Dimensionnement des fondations superficielles (semelles, radiers) et profondes (pieux), 
technique de prétraitement du sol/ de la roche. Dans l'exemple de la Figure 8, un parking construit 
sur des remblais de grande épaisseur a montré un comportement plus défavorable que prévu 
initialement. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 8: Exemple de tassement de fondations. Parking vérinable St André à Marseille 
(Expertise BG Ingénieurs Conseils) 

 
Energie: Sondes géothermiques, pieux échangeurs, stockage de déchets nucléaire, comportement 
des plateformes d’extraction de pétrole et de gaz, fondations de pipelines 

 
Géotechnique environnementale: Décharges contrôlée, dépollution des sols, gestion des 
matériaux excavés, contrôle des vibrations 

 
Analyse numérique en géomécanique: Choix du type de modélisation, choix du logiciel, choix des 
conditions aux limites et des lois de matériaux, implémentation de formulations couplées, analyse a 
posteriori, analyse inverse 

 
Technologies d’essais: Interprétation et développement d’essais en laboratoire et in situ 

 
Reconnaissances géotechniques: Dimensionnement des campagnes de reconnaissance, 
interprétation des mesures in situ et des essais en laboratoire 

 
Campagnes de mesures et contrôle: Optimisation de campagnes de suivi et de mesure, choix et 
placement des capteurs, fréquence des mesures, interprétation des mesures 
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Ingénierie des structures: Interaction sol-structure, détermination des réactions d’appui, 
dimensionnement des géostructures (ouvrages en contact avec le sol 

 
Ingénierie hydraulique: Dimensionnement des digues, des galeries d’adduction, dimensionnement 
et réalisation des tranchées pour les systèmes de distribution d’eau, stabilité des digues, érosion 

 
Approvisionnement en eau: Ecoulements souterrains, effets en surface 

 
Sciences des sols – pédologie: Protection physique des sols, effet mécanique des machines 
d’exploitation, érosion des sols, couplage mécanique dans les milieux à multiple porosité, fissuration 
par dessiccation, influence biologiques 

 
Ingénierie des machines: Conception et développement de tunneliers, d’outils de coupe et de 
forage, machines d’amélioration des sols/roches, développement d’engins de chantier, fondation de 
machines vibrantes. 

 
3. Bel avenir pour la géotechnique 

 
 

Plusieurs facteurs contemporains vont contribuer à l'essor de la géotechnique. Tout d'abord, les zones à 
bâtir deviennent de plus en plus rares et les terrains non encore valorisés sont souvent ceux présentant les 
plus médiocres propriétés mécaniques. En conséquence de quoi il est à prévoir une plus forte demande en 
spécialistes géotechniciens, et le recours systématique aux outils de modélisation les plus avancés. 

 
De plus, la volonté de préserver les paysages et les écosystèmes encourage les maîtres d'ouvrages à 
projeter des ouvrages enterrés. Infrastructures de transport, évidemment, mais également de production 
d'énergie, de stockage, voire même de loisir sont réalisées en souterrain. 

 
Finalement, la croissance démographique et le développement urbain (la moitié de la population mondiale 
vit en ville) impose un habitat plus dense et des constructions plus profondes. Ceci amène de nombreux 
défis en termes de capacité d’analyse, de dimensionnement, d’exécution et de suivi. 

 
La géotechnique peut s'enorgueillir d'une longue histoire mais de développements théoriques plus récents et 
encore insuffisants. De fait, la pratique se trouve souvent, encore actuellement, en avance sur la théorie. 
L'ingénieur procède en partie par empirisme, souvent avec succès, mais parfois aussi en associant des 
coûts et des risques élevés. 

 
Il est nécessaire de développer de nouvelles approches scientifiques, en promouvant l'innovation comme 
moteur du développement des disciplines de la géotechnique. A cette fin, il faut sans doute déplorer les trop 
faibles marges de l'industrie de la construction qui n'encouragent pas la mise en place d'activités de 
recherche et développement au sein des entreprises et des bureaux d'études ou les partenariats avec les 
instituts de recherche.  Pourquoi ne pas suivre l'exemple d'autres industries qui ont réussi à faire admettre 
que l'avenir de tous passe par un coût de développement? Les techniques de la construction et de la 
géotechnique ne doivent pas se réduire à un compagnonnage reproduisant les méthodes anciennes. Elles 
doivent devenir des sources de créativité, motivant les meilleurs talents, contribuant à l'avenir durable de la 
planète et de ses habitants, et finalement haussant l'image d'une profession exigeante. Un fort potentiel 
d'application existe dans des domaines très variés, garantissant un bel avenir pour la géotechnique. 

 
 

Laurent Vulliet 
Professeur EPFL, Laboratoire de mécanique des sols 
CEO, BG Ingénieurs Conseils 
Av. de Cour 61, CP 241 
CH 1001 Lausanne 
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Effect of climate change on landslide behaviour 
 
 
1 Introduction 

 
Landslides represent a major threat to human life, constructed facilities and infrastructure in most mountain- 
ous regions of the world. Considering future climate changes and modified precipitation patterns, the land- 
slide activity will most probably change too. It is expected that shallow slips and debris flows will take place 
more frequently as a consequence of more extreme weather events. For the local scale of Switzerland for 
example, there is no increasing trend visible for the total rainfall amount, but an increasing tendency is ob- 
served for stormy events and their intensity, especially in fall, spring and winter. Some precipitation is ex- 
pected to fall as rain instead of snow at higher altitudes. As a consequence, the occurrence of shallow land- 
slides in steep mountainous slopes will increase. At higher elevations, climate change will continue affecting 
glaciers and permafrost soils substantially. Glacial retreat and the melting of permafrost will cause more 
landslides, debris flows and rock falls to occur. 

 
 
2 Challenges in modelling the behaviour of a potentially instable slope 

 
Research and development in the field of landslides are confronted to questions on the future impact of cli- 
mate change, but they are particularly motivated by the observed, steady increase of damaging effects which 
landslides exert. This is mainly due to the increase in demographic density, infrastructure and human activi- 
ties in many landslide-prone areas around the world. 
Within the multidisciplinary scientific community working on landslides, the geotechnical engineer seeks to 
improve the understanding of soil behaviour in its specific context and to propose solutions to minimise the 
economical and social impacts of slope movements. In opposition to classical engineered solutions, an in- 
creasing emphasis is being placed on the development of reliable predictive tools capable of forecasting the 
behaviour of landslides, i.e. velocities and eventually time to failure of a slope. First-time failures as well as 
landslides with pre-existing slip surfaces are the focus of research. Big efforts are spent on the understand- 
ing and modelling of failure initiation and landslide propagation. The first point addresses questions such as 
the available shear strength in a partially saturated slope subjected to rain infiltration. The second point ad- 
dresses concerns about landslide and debris flow run-out distance and impact forces on obstacles. 
In a future perspective, the numerical modelling tools could on one hand be integrated in early warning sys- 
tems, and on the other substantially improve the quantitative assessment of landslide risk for land-use man- 
agement and planning. The latter problem is currently addressed by over 25 European research entities 
within the project “SafeLand: Living with landslide risk in Europe” of the European Commission 
(www.safeland-fp7.eu). 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Figure 1: Due to climate change and increased human activities in landslide-prone areas, the risk related to 
landslide hazard will increase in many regions around the world. The scientific community aims at the deve- 
lopment of reliable prediction tools. 
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Physically based models as the one presented hereafter try to reproduce the complex hydromechanical cou- 
pled processes in geomaterials. Related to the problem of landslides, they allow in many cases a better un- 
derstanding of the slope behaviour and can simulate failure mechanisms accurately. However, these models 
need realistic, variable initial and boundary conditions and optimized input parameters for reliable predic- 
tions. Different possibilities exist in order to render such physical, deterministic models more flexible. They 
can be enhanced with empirical relationships and input parameters can be inferred by means of back- 
calculation. The latest developments in continuous landslide monitoring techniques (remote control and au- 
tomatic data acquisition for lasers, extensometers, GPS, piezometers) offer new possibilities for studying 
numerically the time-dependent behaviour of potentially instable slopes. They also enable improvements on 
the quality of prediction issued from statistical tools, such as artificial neural networks or auto-regression 
techniques due to the availability of larger, higher quality datasets. Mixed models with soft and hard compu- 
ting components will certainly be a focus of attention in coming years. 

 
 
3 Understanding soil behaviour in variable environmental conditions 

 
Numerous researchers have observed and analyzed the occurrence of shallow landslides during rainfall 
events. Rainfall intensity – duration threshold curves, based on the analysis of past events, have been pro- 
posed as a method to forecast rainfall-induced landslides. However this kind of statistical approach presents 
rather limited applicability, as the number of recorded past events is generally very small and climate, as well 
as land-use changes could significantly modify the environmental settings. Since slope-related properties 
and processes do not explicitly enter in the model formulation, the use of such models is restricted to a rep- 
resentative scale at which the governing physical processes are similar and at which the slope properties 
can be assumed homogeneous. 
At slope scale, the understanding of the physical phenomena related to the hydrogeology and the mechanics 
of landslides enables constructing reliable numerical models. These models are a valuable asset for detailed 
expertise on the current and possible future slope behaviour. The modelling of the onset of different failure 
mechanisms in soil slopes is a challenging task. Only through a multiphysics approach and advanced consti- 
tutive modelling can the physical key processes be taken into account. 
Commonly, two flow regimes are encountered in natural slopes: a deep flow regime, most often parallel to 
the slope surface with possible complex bedrock interactions and a superficial flow regime with capillary 
pressures or positive, compressive pore water pressures controlled by rainfall. Rain infiltration and hydrologic 
conditions influence the occurrence and type of triggering mechanism in landslides. The slope behaviour de- 
pends mainly on the rainfall intensity and duration, on soil hydraulic characteristics, on the thickness of the 
sliding mass and on antecedent weather conditions. A flow regime, parallel to the slope surface, installs itself 
in the upper partially saturated soil layer when the volume of infiltrated water is large enough, carrying con- 
sequently water to the toe region. Several hydromechanical processes act in a destabilizing sense on the 
slope. The degree of saturation of the upper soil layer increases, thereby reducing the capillary tension be- 
tween the soil particles which weakens the slope. Upon that, due to the mobilized fluid flow inside the soil 
matrix, the fluid exerts a destabilizing, downhill frictional drag. If the rainfall intensity is higher than the capac- 
ity of the soil to dissipate the pore water, surface run-off occurs which risks to erode the slope. Depending on 
soil permeability and on the intensity and duration of rainfall, infiltration could lead either to shallow slides or 
debris flows in the vadose zone, or time-delayed, deep-seated failures due to mounding of the water table. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 2: Concept of a hydromechanically coupled constitutive framework. 
Experience has shown that in many shallow landslides the unsaturated condition must be explicitly consid- 
ered. The increase of the degree of saturation during the infiltration process along with the suction reduction 
is dependent on the retention properties of the material. At the same time, the degree of saturation deter- 
mines the permeability of the soil affecting therefore the flux into the partially saturated medium. On the other 
side, suction has an influence on the mechanical response of the material, both in terms of shear strength 434343



variation and volumetric response. Strains can in turn change the hydraulic properties of the soil: void ratio 
variations induce changes in permeability and retention properties (Figure 2). 

 
Consequently, the geomechanical framework needs two interconnected components: one component for the 
mechanical behaviour and one for the hydraulic behaviour in generally saturated and unsaturated conditions. 
The first generation of elasto-plastic models incorporated the principle of two independent stress variables, 
namely net stress and suction. However, in view of coupling the mechanical and hydraulic models to include 
with more efficiency the suction induced mechanical and hydraulic phenomena (volumetric behaviour, 
strength behaviour and hydraulic behaviour) the generalised effective stress concept is more and more used. 
It is defined as: 
 

 ( ) ( )´ a r a wu S u uσ σ= − + −         [Eq.1]  

where σ’ is the generalised effective stress and Sr is the degree of saturation, varying from 0 to 1. Hence, 
through the generalised effective stress framework the mechanical behaviour is intrinsically related to the 
hydraulic stress and strain variables, which are matric suction and degree of saturation. 
On a constitutive level, the stress-strain relationship is coupled to the retention curve by means of a suction- 
dependent preconsolidation pressure. This means that the soil has a larger elastic domain as matric suction 
increases. This enables to account for suction-dependent soil compressibility and peak shear resistance, as 
well as pore collapse via plastic compression upon wetting under a high mechanical load. 

 
4 Modelling the onset of rainfall-induced landslides 

 
For simulation purposes, hydromechanically coupled constitutive models for continuous media are commonly 
integrated in finite element codes (Figure 3). The effect of rain infiltration on slope stability can be simulated 
in a time-dependent analysis. Stresses and strains within the deformable soil matrix and pore pressures and 
water flow in the liquid phase are computed simultaneously. Unlike classical limit equilibrium methods, the 
calculation results of the finite element analysis for landslide initiation show the progressive development of 
plastic strains within the whole soil mass as water infiltrates from the slope surface into deeper soil layers. 
Advanced constitutive models within the critical state framework allow refining the deformation analysis. Vol- 
umetric deformations due to wetting (i.e. wetting collapse of the soil structure) can be spatially and temporal- 
ly distinguished from shear deformations. Together with stress path analyses of different points within the po- 
tentially instable mass, the refined deformation analyses allow distinct conclusions on the formation of failure 
mechanisms and possible types of instability (i.e. shallow slip or debris flow). 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 3: Modelling procedure: A finite element mesh is generated for the problem zone. Material properties, boundary 
and initial conditions are defined. During the calculation, the evolution of state variables can be observed. Finally, calcu- 
lated shear strains in a partially saturated soil slope subjected to rain infiltration delineate a mechanism at the onset of 
failure. 
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Obviously, the determination of model parameters in coupled hydromechanical models with consideration of 
partial saturation requires additional lab testing as well. The proper consideration of the unsaturated states of 
the soil implies that the material behaviour is tested under suction control (Figure 4). Great efforts have been 
made during last decades to realize experimental apparatus able to proper control suction during testing. 

The main difficulties are associated to the impossibility of direct controlling the negative pore water pressure 
(consequence of the menisci) in the range of practical interest, which can extend to some MPa. Several ex- 
perimental techniques are nowadays available which mainly differentiate by the way in which the pore water 
potential is controlled (axis translation, vapour equilibrium, osmotic component). 

 

 

Figure 4: Examples of advanced testing facilities for the hydromechanical behaviour of soils in unsaturated 
conditions: (a) experimental layout for the application of the axis translation technique in triaxial cells; (b) 
sorption bench for the determination of the water retention curves in wide suction ranges. 

 
 
5 Towards computationally-enhanced prediction tools 

 
Many phenomenological or semi-physical based models have been developed at regional and slope scale 
associating slope failure to local threshold values with respect to rainfall intensity and duration. Some meth- 
ods interpret directly monitoring data to predict time to failure or velocity increase. A major drawback of these 
phenomenological models is to rely on surface measurements of velocities, as well as on time-constant 
boundary conditions to predict failure. Other methods are more useful in that case as for example back- 
propagation algorithms or neural network tools. Artificial neural network tools have for example proven to be 
efficient for forward calculations of slow-moving landslides. However, these networks which are trained with 
test data sets from past measurements are incapable of predicting sudden acceleration phases originating 
from changing physical soil properties. Thus, it would be of great interest to overcome such a drawback by 
introducing a physically based model which takes into account the complex hydromechanical and time- 
dependent processes in landslides. Vice-versa, soft-computing tools could provide a real-time updated cali- 
bration of soil parameters for deterministic models and consequently improve their quantitative predictions. 
A possible way of coupling the hard-computing geomechanical model with the soft-computing component is 
illustrated in Figure 5. Assuming the geomechanical model captures the key physical mechanisms, it needs 
appropriate initial conditions and carefully calibrated parameters in order to make accurate predictions. The 
geomechanical parameters could be calibrated by the use of a soft-computing tool which takes into account 
historic data sets as well as lab test results, depending on the parameter to calibrate. The calibrated parame- 
ters are inserted into the hydromechanical model which then performs a forward prediction based on the 
monitoring input data at time t0. If the forward prediction corresponds to the monitoring data at time t1, the 
model performs accurately and may continue with the predictive calculations. If this is not the case, the pa- 
rameter calibration is assumed to be inaccurate. A second calibration step is performed then which takes in- 
to account the recent monitoring data. 

  

Sample at controlled suction
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6 Conclusion 
 

Due to advancements in constitutive modeling of soils, numerical methods and computing capacities the sci- 
entific community of today possesses tools which allow them to evaluate the possible effects of climate 
change on slope behaviour. The advanced understanding of physical key mechanisms in landslide triggering 
and run-out combined with up-to-date real-time monitoring techniques will certainly help increasing the relia- 
bility of predictive tools in the future. Still, big challenges remain in the development of such integral predic- 
tive tools and increasing the quality of quantitative predictions. 
 

 

Figure 5: Coupled soft- and hard computing tool for the prediction of landslide behaviour. 
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Evaluation et gestion du risque 
associé aux géohasards
Risk assessment and 
mitigation for geohazards

Suzanne Lacasse
Directer général

INSTITUT DE GEOTECHNIQUE de NORVEGE
(NGI)

75è anniversaire LMS et LMR
EPFL 

18 nov. 2011

Japan, March 2011
Cascading events

Earthquake-tsunami-nuclear accident

Questions addressed in this presentation:

• What is risk?

• How can we assess and 
quantify risk?

• How can we reduce risk?
• How much risk is 

acceptable or tolerable?

• Conclusions Risk Management

Thailand, Dec.2004

Danger (Threat): Phenomenon that could lead to damage; 
can be an existing or potential threat, but it involves no 
forecasting.

Hazard: Probability that a particular danger (threat) occurs 
within a given period of time.

Risk: Measure of  the probability and severity of an 
adverse effect to life, health, property, or the environment.

The above definitions are from the ISSMGE Glossary of risk 
management terms. 

See also ISO 31000 (2009), and UNISDR’s terminology at : 
http://unisdr.org/eng/terminology/terminology-2009-eng.html

Terminology – What is “Risk”?

Risk = Hazard x Consequences

(1) What can cause harm?

(2) How often or how likely 
can danger happen? 

(3) What can go wrong?

(4) How bad are the conse-
quences?

(5) What should be done?

Danger identification

Estimation of frequency of occurrence 
(hazard)

Evaluation of loss from vulnerability of 
elements at risk (consequence)

Assessment of severity of 
consequence and risk

Acceptability/tolerability of risk, 
decision-making and mitigation

Risk Management

Communication within the risk team (pluri-disciplinary) 
and outside the risk team throughout process

Assessing and quantifying risk

R = f ( H , V , E )

Likelihood of occurrence 
of hazardous event

Propensity of the human, social, physical, economic, 
environmental, cultural, institutional and political assets 
to suffer damage from hazardous event

“Value” (loss of life, moneys 
involved, environment damage, 
...) of vulnerable assets

Expected level of adverse 
consequences as result of 
hazardous event occurring

Scenario-based hazard and risk assessment
(e.g. Roberds, 2005; Nadim & Glade, 2006)

• Define scenarios for triggering of event and 
associated occurrence probability

• Compute area of impact (e.g. run-out distance, 
volume and extent of landslide) for each 
scenario

• Estimate losses for each scenario
• Estimate risk and compare it with tolerable or 

acceptable risk levels

Deterministic stability of slopes

Model
(mathematical

idealization)

Soil properties

Loads and
Drainage conditions

Geometry, etc.

Safety factor

Acceptance criterion:

SF SFacceptable
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Model
(idealization

including
uncertainty)

Soil properties

Loads and drainage 
conditions

Geometry, etc.

Safety margin

Probability of failure (Pf),
Reliability index ( ), …

Probabilistic stability of slopes

Acceptance criterion:
Pf Pf,acceptable

or  acceptable

-0.5

0.0

0.5

1.0

1.5

2.0

-1.0 0.0 1.0 2.0 3.0 4.0

Factor of safety

P
ro

ba
bi

lit
y 

de
ns

ity
 fu

nc
tio

n FS = 1.39, Pf = 0.008

FS = 1.73, Pf =  0.020Probability
of failure

Factor of safety
is not a sufficient indicator of safety margin,

because the uncertainties in the analysis parameters
affect the probability of failure and the safety margin.

It is better to be 
probably right…

… than to be 
exactly wrong

Two examples of risk assessment

Simple qualitative estimate of hazard and risk
- building on quick clay
- “engineered” (conventional) mitigation measures

Quantitative estimate of risk of dam breach and extreme 
pollution
- tailings dams for gold mine (a.o. cyanide contamination)
- risk management by reducing probability and 

consequences of breach

Example 1
Stability
of quick
clays

Map of
slide
scars
close
to Oslo

Hazard classes
Low
Medium
High

Consequence classes
Low
Medium
High

Assigning scores to hazards and 
consequences and estimating “risk classes”

- matrix 3x3

Significance of hazards and consequences

Hazard indicators
Topography

Earlier sliding
Height of slope
Inclination of slope

Geo characteristics
OCR
Pore pressure
Thickness of clay
Sensitivity

Conditions
Erosion
Human activity

Consequence indicators
Human life and health

Number of dwellings
Humans in industrial 

buildings
Infrastructure

Roads (traffic density)
Railways
Power lines

Private property
Buildings
Effect of floods
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Risk indicator

Hazard indicator, Hi

 (HScore • HWeight)

Consequence indicator, Ci

 (CScore • CWeight)

Risk indicator :  Hi • Ci

Hazard indicator Weight
Score value

3 2 1 0
Earlier landslides 1 Frequent Some Few None

Height of slope 2 >30 m 20 – 30 m 15 – 20 m <15 m

Overcons’tion ratio (OCR) 2 1.0-1.2 1.2-1.5 1.5-2.0 >2.0

Pore pressure:
- In excess (kPa)
- Underpressure (kPa) 

3
-3

> + 30 
> - 50 

10 – 30 
-(20 – 50) 

0 – 10 
-(0 – 20)

Hydrostatic 
Hydrostatic     

Thickness clay layer 2 >H/2 H/2-H/4 <H/4 Thin layer

Sensitivity, St 1 >100 30-100 20-30 <20

Erosion 3 Active/slide Some Little None

Human activity:
- Worsening effect
- Improving effect            

3
-3

Import’t
Import’t

Some
Some

Little
Little

None
None

Max. weighted score 51 34 16 0
% of max. Weighted score 100 % 67 % 33 % 0 %

Hazard Indicator

Consequence Indicator

Element at risk Weight
Score for consequence

3 2 1 0

No. of housing units 4 > 5
Closely
spaced

> 5
Widely
spaced

< 5
Widely
spaced

0

Persons in industrial 
buildings

3 > 50 10 – 50 < 10 0

Value of buildings 1 High Significant Limited None

Roads (traffic density) 2 High Medium Low None

Railways (importance) 2 Highl Medium Low None

Power lines 1 Main Regional Distribution
network

Local

Consequence of flooding 2 Critical Medium Small None

Max. weighted score 45 30 15 0

% of max. Weighted score 100 % 67 % 33 % 0 %

Mapped hazard levels

Mapped risk levels

    

 
   

 
   

 
   

    

Low hazard 
(probability)    

Medium hazard 
(probability)    

High hazard 
(probability)    

 Consequence 
Low 

Consequence
Medium 

Consequence 
High 

 
   

 
   

 
   

    

 
Low risk Low risk  

 
Low risk   

 
   

    

 
  Medium risk 

 
 Medium risk  

 
Medium risk   

    

 
   

 
  High risk 

 
 High risk High risk 

No actionConsider new site investigations and require new analysesRequire new site investigations
Require mitigation measures
Require new stability calculations after mitigation

Risk matrix and required actions

Cappelensgt.

Engene

Prins
O

skars gt.

Cappelensgt.

Engene

Prins
O

skars gt.

NOTATION
FS satisfactory

FS shall not be reduced

FS too low, must be stabilised

Required fill

Example
Selection of

mitigation measures
as a function of risk mapping

City of Drammen

Highly populated area, 
commercial centre

Cappelensgt.

Engene

Prins
O

skars gt.

Cappelensgt.

Engene

Prins
O

skars gt.

FS satisfactory

FS shall not be reduced

FS too low

Zones II and III:
Medium or high hazard
High consequence

Scoring

 High risk

I

III

I

II
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Risk zone III  - Safety is too low
– Mitigation with counter fill

Cappelensgt.

Engene

Prins O
skars gt.

Cappelensgt.

Engene

Prins O
skars gt.

FS satisfactory
FS shall not be reduced
FS too low, need stab.
Constructed fill

Zone II
No new construction unless
stability conditions are improved

Counterfill

Drammen
Countermeasures in
Zones II 

Chalk-cement piles

Anchored 
sheetpiling

• No excavations

• Ban on new construction
or new foundation work
uphill

• Ground improvement
required before any new
modification

Anchored
sheetpiling

Stabilised soil

28

Example 2
Tailings Management Facility (TMF)
Example 2
Tailings Management Facility (TMF)

Dam Design
What Could Happen?
Consequences

~ Tailings ~
SCD Pond

Secondary Containment
Dam (SCD)

Drains and
Filters

Coffer Dam Low Permeability Core & Cutoff

Starter Dam

Two Downstream
Constructed Raises

Centerline
Constructed Raises

Monitoring Well

TMF Dam - ComponentsTMF Dam - Components Completed Starter DamCompleted Starter Dam

30

Secondary Containment DamSecondary Containment Dam

31 32

Tailing Management 
Facility (TMF) Topics
Tailing Management 
Facility (TMF) Topics

Dam Design
What Could Happen?
Consequences
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What could happen to the TMF and to 
neighbouring environment?

If an earthquake strikes
If unusually intense rainfall occurs
If a slide occurs on the hillsides
If the stockpile causes a foundation failure 
If the dam crest settles
If two or several of those triggers occur at the same time
…
All plausible scenarios (triggers/events) were examined
- if a plane crashes in the dam or a terrorist blows up the

dam ….

The Baia Mare tailings 
dam failure in Romania 
(2000) released cyanide 
in the water, killing tons of 
fish and poisoning the 
drinking water of 2 million 
people in Hungary. 

The Aznalcóllar tailings 
dam failure in Spain 
(1998) released 68 Mm3

of contaminated material 
in the environment.

34

Baia Mare tailings dam failure

How did we do the evaluation?
Assembled dam and risk experts from USA, Norway, 

Canada and Romania, including past President of
ICOLD (International Commission of Large Dams)

Established all plausible scenarios where TMF could
release tailings and water, during the entire life of the
TMF (screening of failure modes)

Quantified how often the scenarios can happen
Looked at all ranges of consequences from ”No 

consequence at all” to ”Catastrophic material damage 
and contamination downstream”, “loss of life”, etc

Example of a scenario
-Starter Dam

Example of a scenario
-Starter Dam

Example of a scenario
-Starter Dam

Example of a scenario
-Completed Dam

Example of a scenario
-Completed Dam
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Example of a scenario
-Completed Dam

How to quantify the probability?

Physical ImpactsPhysical Impacts

Physical impacts if dam breach occurs:

Tailings flow a couple of 100 meters
Tailings escape volume: 250,000 m3 and 26,000 m3 of water
Conducted water model with this discharged into Abrud river
Limited and temporary Cyanide levels above regulated    
standards in vicinity of Corna valley, only in low flow period 
(1/3 of year)

SCD
Tailings ~

~ Shale ~Colluvial
Monitoring/extraction wells

Tailings Flow

Water Seepage

Estimated at ~ 200 m

TMF at Rosia Montana Other tailings dams

Once in 1,000 yrs

Once in 1,000,000 yrs

How often can a breach of the TMF occur?
Addition of probabilities for all scenarios: highest probability

of a breach occurring: once in 1,000,000 years, meaning
that the TMF is about 1000 times safer than the average
of other existing dams containing tailings.

Breach could occur once in a 1,000,000 yrs
Why?

Why is this probability so much lower than for other dams?
• Good quality rockfill used for construction
• Unusually large reserve storage volume (twice PMP)
• Gentle slopes on the dam
• Spillway to control any release that might occur
• Instruments monitoring the slightest change in behaviour

during and after construction

Questions addressed in this presentation:

• What is risk?

• How can we assess and 
quantify risk?

• How can we reduce risk?
• How much risk is 

acceptable or tolerable?

• Conclusions Risk Management

Thailand, Dec.2004
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Vulnerable categories…

Structures

Vehicles

Infrastructures
Persons

Lifelines
Environment

Mitigation measures (landslides)

Physical (structural) measures
Slope stabilisation, drainage, erosion protection, 
channelling, vegetation, ground improvement, barriers, 
elevated land, anchoring and retaining structures etc

Non-structural measures
Early warning systems, land-use planning, public 
awareness, emergency  preparedness, enforcement of 
building codes and good construction practice, 
measures to pool and transfer the risks etc

Risk Reduction: Early Warning Sytems

Risk = f (hazard, exposure, vulnerability, value of elements at risk)

The function of an EWS is 
to reduce the exposure 
and/or vulnerability of the 
population, and possibly 
other elements at risk, by 
moving them out of the 
harm’s way.

Essential components of an EWS

• Knowledge of and means of forecasting the danger 
faced 

• Information from technical monitoring and visual 
observations

• A response plan 
• Dissemination of meaningful warnings to population 

at risk
• Public awareness and preparedness to respond to 

the warning.

An early warning system will normally have 
a minimum of 5 components:

- Proper threshold values

- False alarms

Two examples of early warning system

Cascading events endangering the population in a few
minutes
- rock slide tsunami
- full set of risk mitigation measures, including full-scale
disaster simulation exercises

Risk of landslide dam breach and long term safety of the
exposed population
- remote area
- risk reduction by complementary measures

Example 1:
EWS for the Åknes Rockslide and Tsunami
Western Norway

Loen, 1905

Tafjord, 1934

Western Norway 1900’s:

3 rockslides causing tsunami

Caused 175 fatalities

Loen, 1936

Åknes,
Sunnylvsfjorden
Assumed slide areaÅknes
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Laser

Movement - Åknes

Reflector

2-10 cm/year

• rockslide due to seismic trigger
• rockslide due to high pore pressure trigger
• rockslide due to weathering and creep trigger
• tsunami wave against Hellesylt
• consequences of tsunami
• optimum observations for early warning 

Participatory process
Event tree analyses

manager for Åknes/Tafjord project
mayor of community
social scientist from community
city planner from community
policeman working on emergency 

plans and evacuation
local politician
representative from community
journalist/media
officer from ministry of highways
directorate for safety and emergency 

preparedness
risk analysis specialist

meteorologist
physical geographer
social geographer
geologist
engineering geologist
rock mechanics specialist
geotechnical engineer
tsunami specialist
instrumentation specialist
earthquake engineer
seismologist
mathematician
statistician

Participatory process
Event tree analyses

Laser
reflector

Geophone

Extensometer

Instrumented borehole

Total station (robot)
Measures distance to 30 prisms

Reflector for 
radar

GPS

Modelling of
rock slide

TITAN2D (GMFG Buffalo)
DAN3D (McDougall & Hungr UBC)
RAMMS     (SLF)

v (m/s

Tsunami analyses
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Village of Hellesylt

Numerical modelling of generated tsunami

Tsunami height:

Village of Hellesylt

Artist’s depiction of tsunami at Geiranger Early Warning System at Åknes

The Åknes Emergency and Preparedness 
Centre has been  fully operational since 2009

• Located in Stranda
• 24/7 functionality
• Permanent staff to deal with most important 

tasks
• Geo-scientific expert group to provide support
• Operates as a national centre for monitoring 

of potential rock slides

Threshold values based 
on experience from other countries

Green – “Normal” situation
Blue – Large seasonal variations
Yellow – Alarm: Increased velocity
Orange – Danger: Acceleration started
Red – Evacuation: Increased acceleration

Warning Systems

Sirens

Fixed telephones – all residents

Regional warning – mobile telephones

Evacuation

Police is responsible

Evacuation plans

Evacuation roads

Disaster simulation exercises

Usoi Dam is a 600m 
high landslide dam.

It is the 
largest dam in the 
world!

Example 2: 
Usoi Dam on Lake Sarez in Tajikistan

Usoi
Dam
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How big is Usoi dam?

Eiffel tower in Paris

Bennett dam, 183 m
One of the largest dams in 
North America 

Horizontal scale of Usoi Dam is compressed

Disaster scenarios at Lake Sarez

Possible disaster 
scenarios

Active landslide

• Dam failure
• Seismic activity
• Rising water level
• Landslide into lake

The Right Bank Landslide 

Current rate of movement is ~15 mm/year

Right bank active landslide Threat and consequences
• Lake Sarez behind the dam currently holds 

17 km3 of water.

• If the dam were to fail, the resulting flood 
would be a catastrophe of inconceivable 
dimensions!

Risk
with
no
mitigation
measures

Risk diagram
Annual probablility vs number of casualties
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Risk diagram
Annual probablility vs number of casualties

Adding
an early
warning
system
(EWS)
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Risk diagram
Annual probablility vs number of casualties

Adding
an early
warning
system
(EWS)

Mitigation
with EWS
and
lowering
of
reservoir
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Expected number of fatalities

Observations

An early warning system is not just sensors and 
data communication, it is also public education, 
decision-making, how the exposed population 
responds, civil protection plans and plans for 
returning to normal when the emergency is over. 

Failure in any step in this chain will compromise 
the whole system. 
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Questions addressed in this presentation:

• What is risk?

• How can we assess and 
quantify risk?

• How can we reduce risk?
• How much risk is 

acceptable or tolerable?

• Conclusions Risk Management

Thailand, Dec.2004

How much risk is acceptable?

How much risk are we willing to accept?

Depends on whether 
the situation is 
voluntary or imposed.

Risk perception

Acceptable / Tolerable Risk and F-N curves

Acceptable Societal Risk is generally based on 
expected number of fatalities and use of F - N 
Curves. F is the annual occurrence probability of an 
event capable of causing N or more fatalities.

Typical equation for F-N curve defining acceptable 
risk:

F  N = k

In general, a single event with many fatalities is less 
acceptable to the society than several accidents with 
few fatalities. 

Examples of F-N curves (Whitman, 1984)

Acceptable / Tolerable Risk

Example of Acceptable 
Societal Risk for slopes from 
Hong Kong: 

Use of F - N Charts & ALARP
principle

F · N = k

k = 0.001, = 1 (blue curve)

ALARP = As Low As 
Reasonably Practicable

1 10 100 1000 10000
Number of fatalities (N)

1E-009

1E-008

1E-007

1E-006

1E-005

0.0001
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Acceptable

Tolerable

Unacceptable

Detailed 
study
required

F-N curves with slope  
= 1 are curves of 

equirisk (same risk);
> 1 reflects societal 

risk aversion

= 1 
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Acceptable Societal Risk criteria in different countries

(Ken Ho 2009; Government of Hong Kong SAR, CEDD, 
Geotechnical Engineering Office,)
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Conclusions
• Natural hazards and human-induced hazards will happen.
• Quantitative Risk Assessment (QRA) is a useful tool for 

evaluating risk, comparing alternatives and evaluating the 
need for and the cost-efficiency of mitigation.

• To mitigate risk, one can reduce either the hazard or reduce 
the vulnerability of the elements at risk, or reduce both.

• Vulnerability is an increasingly important focus area in risk 
management. Vulnerability is complex as it “belongs” to 
several disciplines and addresses many types of assets.

Experts acting alone cannot choose the “most appropriate" 
treatment method. A multi-disciplinary approach is 
heavily underlined by all United Nations organizations 
working in this field. 

The optimum risk mitigation strategy on the basis of QRA is 
not necessarily the “most appropriate” solution. Social 
and political constraints require that affected population 
and stakeholders are involved in the decision-making.

Most appropriate treatment of risk

A deciding factor on whether an extreme event turns into a 
disaster is the social vulnerability of the population at 
risk, i.e. the capacity to prepare for, respond to and 
recover from an extreme event. 

Our profession needs to contribute to the prevention of 
"events" turning into disasters:

Hazards are mostly unavoidable, disasters are not.

Emerging issues

Emerging issues
Globally, risk due to geohazards is increasing, while
vulnerability is decreasing! The increased risk is mainly
due to the increase in population exposure. 

Multi-risks
• Interaction and amplification of risks, including cascading 

effects, with a recognition that multi-risk is more than a 
simple aggregation of single risks.

• Dynamic vulnerability to multi-risks (how vulnerability 
changes with cascading events)

• Application of multi-risk assessment in practice to mitigate 
risks effectively at the community/national levels 

Urbanisation and changes in demography are increasing the 
exposure of vulnerable population. 

Climate change is altering the geographic distribution, 
frequency and intensity of hydro-meteorological hazards 
and undermines the resilience of poorer countries. 

Cascading hazards and multi-risks: 
-Example: the best solution for earthquake-resistant design 
(low/soft buildings) may be less preferable for tsunamis 
(high/rigid buildings). The seawalls and breakwaters built 
for tsunami protection at Fukushima, Miyako, and other 
towns gave a false sense of security. The population would 
have been better prepared if told to run to evacuation 
routes as soon as the shaking started. 

Complicating factors

Our role
We need an enhanced capacity to address hazards and assist 

in the making of informed decisions on actions to reduce 
their impacts.

Focus needs to shift from response-recovery towards 
prevention-mitigation, building resilience and reducing risks, 
learning from experience and avoiding past mistakes.

Faced with natural hazards, society's only recourse is to learn 
to live with them. One can live with a hazard, provided the 
risk is reduced to a tolerable level. Our geo-profession 
needs to be recognised for  

"reducing risk and 
protecting people”

(modified from HSE, UK)

THANK YOU
FOR YOUR ATTENTION

THANK YOU
FOR YOUR ATTENTION
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ABSTRACT: This paper summarizes the site characterization, selection of soil parameters and analy- 
ses of soil-structure interaction that affected the design of the support system for the Circle Line Stage 
1 excavations at contract C824, adjacent to the Nicoll Highway. Features of the local stratigraphy in- 
cluded  a buried channel in the underlying Old Alluvium which affected directly the installation of pe- 
rimeter diaphragm wall panels.  Surface settlements and pore pressures measured prior to construction 
strongly suggest on-going consolidation of the Marine Clay due to land reclamation in the 1970’s. 
From the evidence available, the Authors concluded that the lower Marine Clay unit was undercon- 
solidated resulting in a relatively low undrained shear strength of the clay in relation to the total over- 
burden pressure. Uncertainties existed in drainage conditions in the Old Alluvium and despite exten- 
sive post-failure investigations, the installed locations, behavior and mass properties of jet grout pile- 
rafts remain highly uncertain. The original analysis of soil-structure interaction was carried out using 
nonlinear finite element methods with linearly-elastic, Mohr-Coulomb (MC) models to represent the 
soil behavior. The use of this soil model together with drained effective stress strength parameters (c’, 
φ’), in an undrained setting, greatly overestimated the undrained shear strength of the Marine Clay in 
the original design leading to a serious underestimation of computed wall deflections, bending mo- 
ments and the mobilization of forces in the JGP pile-rafts. 

 
1  INTRODUCTION 

The government of Singapore has acted quickly to investigate the causes and contributory factors 
leading to the collapse of the Nicoll Highway on April 20th  2004.  The Committee of Inquiry report 
(COI, 2005) identified two key errors in the design of the temporary lateral earth support system for 
the adjacent excavation of the Circle Line, contract C824: 1) under-design of the diaphragm wall due 
to the method of analyzing soil-structure interaction; and 2) under-design of the waler connections in 
the strutting system.  The Authors contributed to the Committee of Inquiry as experts appointed by 
LTA. This paper reviews the geotechnical factors leading to the under-design of the diaphragm wall. 

Figure 1 illustrates the original design of the lateral earth support system in the area where the col- 
lapse initiated (type M3, Fig. 2).  The construction involved a 33.3m deep, cut-and-cover excavation 
which is approximately 20m wide.   The excavation support system includes 0.8m thick diaphragm 
walls which extend through deep layers of Estuarine and Marine clays (Kallang formation) and are 
embedded a minimum of 3m within the underlying Old Alluvium (layer SW-2).  The walls are sup- 
ported by a total of ten levels of pre-loaded, cross-lot bracing and by two rafts of continuous Jet Grout 
Piles (JGP).  The Upper JGP raft is a sacrificial layer that is excavated after installation of the 9th level 
of struts. Collapse occurred on April 20th 2004 following excavation of the Upper JGP (to an elevation 
of approximately 72.3m RL, Fig. 1) over a distance of 30m from the TSA shaft, Figure 2.  At this 
stage none of the level 10 struts had been installed. 

The principle of the earth support system can be well understood by considering horizontal equilib- 
rium of forces below the lowest level of installed bracing:  For excavations in low permeability clays, 
there is minimal migration of pore water during the timeframe of construction and hence, the clay un- 
dergoes undrained shearing at its in-situ water content.  Assuming that the wall translates as a rigid 
body, the limiting horizontal stresses can be estimated from Rankine earth pressure theory.  To a first 
approximation, the net driving pressure (difference between total active and passive earth pressure) on 
the wall, ∆p ≈ (γH – 4su), where γ is the average total unit weight of the overburden soils, H is the cur- 
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rent excavation depth and su the undrained shear strength of the clay (below the excavated grade).  For 
cases where ∆p > 0 (i.e., γH > 4su  – which commonly occurs for deep excavations in soft-medium 
clays), the wall must transfer the net earth pressure forces to the overlying bracing system and/or span 
between the bracing system and an underlying bearing layer (such as the Old Alluvium, Fig. 1).  For 
the cut-and-cover sections of the Circle Line contract C824, the JGP rafts have been included to in- 
crease the shear strength of the materials below the excavated grade and hence, increase the available 
passive resistance.  The actual design of the earth support system was based on non-linear finite ele- 
ment methods which simulate the mobilization and redistribution of the earth pressures, flexure of the 
wall and strutting system at each stage of the excavation. 

 

 
Figure 1.  Cross-section of excavation support system, Type M3 

(soil profile is based on borehole ABH-32) 
 
 
2  SITE CHARACTERIZATION AND SOIL PROPERTIES 

 
Figure 2 shows the locations of the pre- and post-tender boreholes (M and ABH series, respectively), 
that were used to establish the site stratigraphy for the cut-and-cover tunnel sections adjacent to the 
TSA shaft.  The site is located on the west bank of the Kallang River south of Nicoll Highway in an 
area of reclaimed land.  The Merdeka bridge, Figure 3, was constructed in 1956 (Hollis-Bee, 1956) 
following reclamation of the area between Beach Road and Nicoll Highway in the 1930’s and 1940’s. 
Further reclamation south of Nicoll Highway was not completed until 1976.  The aerial photo from 
1969 confirms that the TSA  shaft and adjacent sections of the cut-and-cover tunnels (Type M3) are 
located beneath the land that was reclaimed during the 1970’s.  The characteristic soil profile includes 
4.5–5.0m of fill underlain by 30–35m of Kallang formation soil deposits and the Old Alluvium.  The 
engineering geology of these main soil units has been extensively documented by Pitts (1983, 1984). 
The underlying Old Alluvium is generally assumed to date from the early Pleistocene and was formed 
principally as terrace deposits from a large braided river system that covered much of South East Asia 
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(Gupta et al., 1987). Erosion of these deposits produced a network of deep paleo-channels within the 
Old Alluvium beneath Singapore (Pitts, 1983; Davies, 1984). 

The paleo-channels are infilled with more recent units of the Kallang formation.  Bird et al. (2003) 
have recently reviewed the age and origins of the Kallang soil deposits based on the history of sea 
level changes that have occurred during the quaternary period. The formation includes two main units 
of Marine clay that were formed when the Straits of Singapore were inundated, while transitional units 
(estuarine, E; and fluvial, F) were formed during periods when the sea level was more than 25m below 
its present level. According to Bird et al., 2003), the Lower Marine Clay (LMC) dates from the last in- 
terglacial period (approximately 120,000 years ago), while the Upper Marine Clay (UMC) is a holo- 
cene deposit (formed less than 10,000 years ago). 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 2  Plan showing location of diaphragm wall panels, 9th level strutting system and site investigation 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 3. Aerial photo of project site in 1969 
 

For practical purposes (e.g., estimation of undrained shear strength) there is little to distinguish the 
lower Estuarine and Marine clay units of the Kallang formation (both have plasticity indices, Ip = 35- 
55%, while the Estuarine has a slightly higher liquid limit, wL = 70-100% than LMC, wL = 65-80%). 
However, it is more difficult to define the interface between the lower Kallang units (which include 
transitional fluvial units of sands and clays, F1 and F2) and the more weathered Old Alluvium.  At the 
C824 site, most of the Old Alluvium is classified as very dense silty sands transitioning with depth to 
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very stiff to hard, silty clay.  The SPT blowcount increases markedly with depth in the Old Alluvium, 
ranging from N = 10-20blows/300mm (i.e., blows/foot, bpf) near the upper surface to N > 100bpf 
typically over a depth of 6m – 10m.  In order to simplify the interpretation of the local geology it is 
convenient to define the top of the Old Alluvium based on measured SPT blowcount, N > 30bpf corre- 
sponding to material which can provide adequate toe resistance for the diaphragm wall.  Figures 4a 
and b show elevation contours of the base of the Lower Marine Clay (or Estuarine) unit and top of the 
Old Alluvium at the C824 site (the ground surface is level at 102.9m RL across the site).  There is a 
well defined channel in the Old Alluvium (Fig. 4b) which extends in a North-South direction across 
the line of the cut-and-cover tunnels and reaches a maximum depth of 42m close to the TSA shaft.  At 
this same location the Lower Marine Clay extends to a depth of approximately 40m.  The Old Allu- 
vium rises progressively moving westwards along the tunnel alignment (types M3 and M2), while the 
Marine Clay remains deeper along the southern side of the tunnels.  More detailed observations of the 
borings indicate transitional fluvial sand units (F1) between the Old Alluvium and Marine Clay on the 
North side of the tunnels, and fluvial clay units (F2) on the South side. 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

a) Contours of base of Lower Marine Clay (m RL) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

b) Contours showing top of Old Alluvium (N > 30bpf) 
Figure 4.  Elevation contours derived from pre- and post-tender borehole data 

 
The elevation contours affect the construction of the lateral earth support in two key respects: i) The 

installation depth of diaphragm wall panels should ensure adequate embedment in the Old Alluvium to 
achieve toe fixity.  The original intent of the design was to achieve 3m embedment within the Old Al- 
luvium (Fig. 1).  However, construction records show that the individual panels of the diaphragm wall 
were actually installed to specified design elevations rather than embedment requirements, Figure 5. 
Indeed, several panels have embedment depths less than 1m within the Old Alluvium (with N > 
30bpf).  ii) Continuity of the JGP raft depends on achieving a specified diameter for each the individ- 
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ual jet grout piles.  Field tests in the Upper Marine Clay were used to select the jetting parameters to 
achieve 2m diameter jet grout columns.  The columns will be much smaller if jetting is carried out 
within stronger layers such as the fluvial deposits and weathered Old Alluvium below the Marine 
Clay.  There were no systematic records of the installed elevations of the JGP layers at the site.  Ac- 
cording to the design elevations, the lower JGP is installed below the Marine Clay units on the North 
Wall west of panel M303 and is likely to be discontinuous for sections at the boundary between design 
sections M2 and M3 (Fig. 2). 
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a) South diaphragm wall 
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b) North diaphragm wall 
Figure 5. Summary of as-built diaphragm wall panel embedment in M3 area 

 
A series of piezometer installations provided limited data for interpreting the pore pressures within 

the Marine Clay and Old Alluvium units prior to the start of construction.  The groundwater table in 
the Fill ranges from 100.0mRL – 100.5mRL, while data from boreholes MC3010 and M2064 (Figs. 2, 
3) indicate a small excess piezometric head, H = 102m – 103mRL below the Marine Clay.  Ground 
surface settlements were also monitored along the alignment (SM, Fig. 3) over a period of about 15 
months (June 2000 – October 2001).   The majority of these markers are located close to the 1969 
shoreline and measure settlements less than 10mm over the monitoring period, Figure 6.  However, 
settlements of more than 50mm have been measured at points located below the more recent fill (nota- 
bly SM13).  These data suggest the possibility of on-going consolidation within the Marine Clay al- 
most 30 years after land reclamation.  The reference in situ vertical effective stress profile, σ’v0, used 
throughout this paper is based on the assumption of a constant piezometric H = 103m throughout the 
LMC and OA units. 
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Figure 6. Ground surface settlements measured prior to construction 
 

The design of the temporary lateral earth support system was based on a table of geotechnical de- 
sign parameters (GIM, August 2001).  This table includes the unit weights, K0 coefficients, hydraulic 
conductivities, k, elastic moduli, E, and both the Mohr-Coulomb (drained) effective stress strength pa- 
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rameters (c’, φ’) and undrained shear strength profiles, su(z) (for all except the F1 unit) for all of the 
main soil units and JGP layers.  Many of these parameters were based on prior experience (e.g., Bo et 
al., 2003; Tan et al., 2003; Chiam et al., 2003; Li & Wong, 2001).  For example, the design elastic 
moduli, E [kPa] = 400su and 2000N in the low permeability Kallang and Old Alluvium units, respec- 
tively.  The critical parameters for design purposes are the undrained shear strength profile of the Ma- 
rine Clay, strength parameters and drainage conditions in the Old Alluvium. There are also significant 
uncertainties in evaluating the properties of the JGP rafts.  Although UCS tests on core samples meas- 
ure strengths much higher than those assumed in design, the mass performance of the raft depends on 
the continuity between individual jet grouted piles. 

 
 
2.1  Marine Clay 

 

There were three main sources of undrained shear strength data for the Marine Clays; 1) undrained 
triaxial shear tests (CIU type, with K0 = 1.0), 2)  in situ field vane shear tests, and 3) continuous piezo- 
cone penetration resistance data (these data were apparently not considered in GIM, 2001).  Although 
the CIU tests were used to define the drained effective stress strength parameters (c’ = 0kPa and φ’ = 
22° and 24° for the Upper and Lower Marine Clay, respectively), they are not a reliable source of in- 
formation on the in situ undrained strength ratio, su/σ’v  (which is affected significantly by the in situ 
K0  condition).  There was a large scatter in the field vane data, suFV, which included some very low 
measurements of undrained shear strengths in the LMC unit.  The interpretation of these data is further 
complicated by the practice of selecting correction factors in estimating design strengths (i.e., the de- 
sign strength, su = µsuFV, where the correction factor µ[IP] was first proposed by Bjerrum, 1973). 

Piezocone penetration records provide a more reliable source of information on the undrained shear 
strength profile in the low permeability clay units.  The undrained strength can be correlated to the net 
tip resistance, (qT-σv0), through an empirical cone factor, NkT: 

 

su = (qT – σv0)/NkT  (1) 
where qT  is the measured cone resistance (corrected to account for differential pore pressures acting 
around the surface of the conical tip), and σv0 is the total overburden pressure. 

The cone factor is best estimated through empirical correlations with reference measurements of 
undrained shear strength from (high quality) laboratory tests measured in different modes of shearing 
(triaxial compression, triaxial extension and direct simple shear).  Tan et al. (2003) proposed NkT = 12 
for the Marine Clay based on correlations with laboratory tests at two other sites in Singapore, while 
the various experts contributing to the COI assumed NkT = 12 – 14.  These values are well within the 
range of empirical correlations presented by Lunne et al. (1997).  Figure 7 compares the undrained 
strength profiles interpreted from 4 piezocone tests in the M3 area assuming NkT = 14.  The tests show 
very consistent agreement in both the Upper and Lower Marine Clay units, while AC-3  gives substan- 
tially high shear strengths than the other three for the UMC layer. 

The undrained shear strength ratio of the normally consolidated Marine Clay is usually assumed to 
be; su/σ’v0  = 0.21 (for the direct simple shear mode of shearing; Tan et al., 2003).  Figure 7 shows that 
this strength ratio is consistent with the interpreted piezocone strengths at elevations 86 - 94mRL and 
75 - 80mRL, based on the estimated profile of the current vertical effective stress (Fig. 7b).  However, 
the data also suggest that the Lower Marine Clay below 75mRL is weaker than this expected strength 
profile.  The interpreted strength at the base of the LMC unit (at 63mRL), su  = 47kPa, is more than 
10kPa less than the undrained shear strength expected for the normally consolidated clay.  This behav- 
ior can be attributed to one or more of the following factors:  i) the Lower Marine Clay should be de- 
scribed has a lower undrained strength ratio than the overlying units.  There is no direct experimental 
basis for this assumption. ii) The Lower Marine Clay is underconsolidated locally (i.e., has not fully 
consolidated under the 5m fill placed in the 1970’s). This implies that the piezometric pressures in the 
Lower Marine Clay are higher than 103mRL and could explain the surface settlements shown in Fig- 
ure 6.  It also implies that there is no seepage into the underlying Old Alluvium (i.e., there is one way 
upward drainage within the LMC).  iii) Undrained shear strength in the LMC is underestimated using 
NkT =14.  There is no direct basis for refining the selection of NkT, the current choice produces consis- 
tent interpretation of the design su  profile above 75mRL.  The GIM (2001) design table assumes that 
the Marine Clay is normally consolidated below a depth of 15m and hence, potentially overestimates 
the undrained shear strength by up to 10-15kPa.  There were no reliable stress history data obtained 
from the pre- and post-tender site investigations.  However, data from the post-collapse investigations 
(at boreholes outside the zone of the collapse), Fig. 7b, confirm that the Marine Clay is normally con- 
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solidated below a depth of 10m, and the transition fluvial unit (F2) is lightly overconsolidated. Figure 
7 shows the Authors‘ best estimate of the undrained strength profile in the M3 area. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 7. Undrained shear strength of Marine Clay, Section M3 
 
 
2.2  Old Alluvium 

 

The drainage properties of the Old Alluvium have important practical implications in the design of 
the lateral earth support system. The upper 5-10m of the Old Alluvium are weathered (zones W, SW-2 
and SW-1) and generally classified as silty sands or silty clays (although there are locations which in- 
clude hard clays layers).  These materials are generally more permeable than the underlying intact ma- 
terial (cemented zone, CZ), or the overlying Marine Clay (k = 10-9m/sec; GIM, 2001).  The original 
table of design parameters quoted values of permeability, k = 5x10-7  and 5x10-8m/sec for the weath- 
ered OA layers and intact CZ layer, respectively. In comparison, Li and Wong (2001) report k = 10-9 – 
10-10m/sec for intact Old Alluvium.  Overall, these data suggest that recharge of pore pressures below 
the base of the excavation depends on lateral seepage and hence, depends on the extent and continuity 
of the weathered more permeable OA deposits (and overlying fluvial sands, F1). 

The original design assumed that the weathered OA layers were free draining materials with pore 
pressures (below the base of the excavation) controlled by the excavated grade elevation.  This condi- 
tion can only be achieved in practice if the diaphragm walls form a hydraulic cut-off (i.e., extend into 
the intact OA material) and relief wells are installed through the JGP to reduce uplift pressures in the 
weathered OA. In practice, the embedment of the diaphragm walls is not sufficient to ensure hydraulic 
isolation below the base of the excavation (cf. Fig. 5).  However, the assumption of free draining con- 
ditions is highly unrealistic and would imply no reduction in the pore pressures below the base of the 
excavation (i.e., there is full recharge).  This condition would lead to premature basal failure through 
hydraulic uplift. 

Our own investigations suggest that very little migration of pore water is likely to occur within the 
time frame of the excavation and hence, it is more reasonable to assume undrained shearing conditions 
within the weathered OA (the undrained shear strength of the Old Alluvium can then be estimated us- 
ing empirical correlations, su(kPa) = 5N(bpf) as proposed by GIM, 2001).  According to this scenario, 
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significant reductions in pore pressures should occur in the Old Alluvium.  The magnitude of pore 
pressure change can be estimated using the well known Skempton pore pressure parameters, A and B: 

 

∆u = B∆σ3   + AB(∆σ1-∆σ3)  (2) 
where ∆σ1  and ∆σ3   are the changes in (major and minor principal) total stresses due to the excavation 
(the ratio ∆σ3  / ∆σ1   will depend on the depth to width of the excavation, for a very wide excavation 1- 
D generate ∆σ3  = 0 and ∆σ1  = ∆σv).  For saturated soils, it is generally assumed that B = 1.0 while the 
parameter A depends on soil shear properties. For elastic unloading, A = 0.5, hence the change in pore 
pressure expected beneath the center of the excavation ∆u ≤ 0.5∆σv. 

Partial drainage within the Old Alluvium can be evaluated directly by monitoring pore pressures 
within the Old Alluvium.  Unfortunately, there was only one piezometer installed beneath the excava- 
tion within the weathered OA material in the M3 area (GWV-24 located close to the north diaphragm 
wall at 64mRL).  This device measured ∆u = 0.25 – 0.30∆σv  (where ∆σv  is the 1-D vertical stress re- 
lief) for excavation to 82 mRL (i.e, to strut level 6, Fig. 1), but was ineffective thereafter.  Finite ele- 
ment simulations of these data are consistent with the assumption of undrained conditions. 

 

 
 
 
3  ANALYSIS OF SOIL-STRUCTURE INTERACTION 

 
 
 
3.1  Method and Assumptions 

 

The design of the lateral earth support system for Contract 824 was based directly on results of non- 
linear Finite Element (FE) analyses using the Plaxis program (v7.2).  This program is capable of mod- 
eling response of the continuous ground mass (deformations and groundwater seepage) and interac- 
tions with the structural support elements (perimeter wall, preloaded cross-lot struts) in two dimen- 
sions. At each stage of a simulated construction schedule, the numerical analyses generate information 
on the bending moments and deflections of the perimeter diaphragm wall, axial strut forces, ground 
deformations and pore pressures.  By representing the complex stress changes within the soil mass 
during an excavation (arching mechanisms etc.), 2-D FE programs such as Plaxis represent a major in 
advance in analysis capabilities compared to conventional 1-D (FE) models of support systems (e.g., 
Wallap, Geosolve, 2002; Kasetsu-5x, CRCRI, 1999).  However, effective utilization of these capabili- 
ties requires: a) careful specification of boundary and initial conditions (in situ soil stresses and 
groundwater conditions), b) selection of soil models with appropriate input parameters to represent en- 
gineering properties of the pertinent soil layers (shear strength, stiffness parameters and permeability); 
and c) methods for interpreting and evaluating predictions of the analyses. There also remains a major 
question regarding the appropriate use of finite element methods in the design of excavation support 
systems particularly in the definition of ‘worst credible’ or ‘moderately conservative’ ground (soil and 
groundwater properties) and loading conditions (as discussed by Simpson & Yazdchi, 2003). 

The default mode of calculation used by Plaxis treats soil as a two phase medium comprising the 
soil skeleton and interstitial pore water (it is also possible to model single phase, ‘non-porous’ materi- 
als). The Plaxis program follows conventional geotechnical design calculations which  assume simpli- 
fied drainage conditions (i.e., flow of groundwater) within soil  layers.  Low permeability clays are 
treated as undrained materials (i.e., there is no migration of pore water within the skeleton over the 
time frame of interest), while more permeable sands are considered fully drained (i.e, pore pressures 
are always in a steady state condition - as groundwater flow can occur rapidly relative to the timeframe 
of interest).  Time dependent deformations due to consolidation (or creep) can also be simulated  in 
Plaxis.  Although consolidation can contribute significantly to the interpretation of ground settlements 
around a braced excavation in soft clay (i.e., in the interpretation of field performance), the current de- 
sign appropriately ignores consolidation in the design of the excavation support system. 

Plaxis offers a range of constitutive models of varying complexity to characterize the deformation 
and shear strength properties of soil layers.   The default model is referred to as a linearly Elastic- 
Perfectly Plastic model (EPP) – which has four basic input parameters: The pre-failure stiffness of the 
soil is characterized by two elastic properties (E’ , Young’s modulus; and ν’, Poisson’s ratio) while the 
shear strength is described by the conventional Mohr-Coulomb criterion. The undrained shear strength 
of the clay can be represented either using A) effective stress, strength parameters (c’, apparent cohe- 
sion; and φ’, internal friction angle); or B) undrained shear strengths (c’ → su; φ’ = 0°).  These ap- 
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proaches are referred to as Methods A and B in the COI report (COI, 2005) and the subsequent discus- 
sions. 

The EPP model is almost universally accepted as the base level representation of soil behavior suit- 
able for design. More advanced models (notably ‘Hardening Soil’, Schantz et al., 2000) are also avail- 
able within Plaxis and can describe more realistically the non-linear stress-strain properties of real 
soils.  Although these models can improve the predictive capability of FE analyses (this is especially 
helpful in interpreting field performance measurements), they introduce additional material parameters 
and require more extensive calibration of soil properties.  Although the use of such models would cer- 
tainly have been justified based on the size and importance of this project, it is clearly beyond the 
scope of soil data available from the (pre- and post-tender) site investigation that was actually carried 
out. 

According to the EPP model, there is no change in mean effective stress during undrained shearing 
(i.e,. there are no shear-induced pore pressures and hence, ∆u = ∆σoct where σoct  = 1/3[∆σ1+ ∆σ2+ ∆σ3] 
is the mean total stress).  For undrained triaxial compression tests with ∆σ3  = 0, A = 0.33 (eqn. 2), 
while all undrained plane strain, shear modes are characterized by A = 0.5.  Figure 8 illustrates the ef- 
fective stress path (A’-B’) for undrained plane strain shearing.  It is clear that the undrained shear 
strengths according to Methods A and B are interrelated as follows: 

su = c’cosφ’ +1/2(σ’1+σ’3)sinφ’  (3a) 
Assuming that the initial state of stress is defined by K0 conditions in the ground, then Method A im- 
plies that the undrained strength ratio is given by: 

 

su/ σ’v0   = (c’/σ’v0)cosφ’ +1/2(1+K0)sinφ’ (3b) 
where σ’v0 is the initial vertical effective stress at a given depth in the ground. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 8.  Effective stress path for undrained plane strain shearing using EPP (Mohr-Coulomb) soil model 
 

There is extensive empirical information relating the undrained shear strength to the stress history of 
sedimentary clays.  The  most widely used correlations (e.g., SHANSEP; Ladd and Foott, 1974) relate 
the undrained strength ratio su/σ’v to the overconsolidation ratio, OCR = σ’p/σ’v, where σ’p is the verti- 
cal pre-consolidation pressure. For example, Figure 9 shows an expected correlation for the Singapore 
Marine Clay based on S = su/σ’v  = 0.21 for the normally consolidated case (OCR = 1.0; Fig. 7).  The 
Figure also shows the undrained shear strength obtained in plane strain analyses using Method A with 
the effective stress strength parameters that were used in the original design (i.e., c’ = 0kPa and φ’ = 
22°, 24° for UMC and LMC, respectively), together with well known empirical correlations for K0.  It 
is clear that Method A overestimates the undrained shear strength for normally and lightly overcon- 
solidated clay (OCR < 2), but is generally conservative at higher OCR. 

The practical consequence of using the EPP with Method A is most clearly seen in Figure 7 which 
shows the undrained shear strength profile that was implicitly used in the finite element design analy- 
ses.  The undrained shear strength is much larger than the original design line (GIM, 2001), particu- 
larly in the Lower Marine Clay.  In contrast, Method B uses the undrained strength profile directly in 
the finite element analyses and is certainly the most reliable way to use the EPP model for simulating 
undrained behavior of clays for Contract 824.   The potential disadvantage of Method B is that the 
shear strength is no longer a function of effective stress and hence, changes in shear strength due to 
consolidation (partial drainage) are no longer represented.  This limitation is mute for design calcula- 
tions that assume undrained conditions (through the timeframe of an excavation), but can be a serious 
limitation when modeling problems where consolidation deformations are significant. 
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Figure 9.  Comparison of the undrained strength ratio for the Marine Clay using Method A with empirical corre- 
lations based on SHANSEP 

 
 
3.2  Effect of Analysis Method and Undrained Strength Profile on Design 

 

A series of finite element simulations have been carried out (using Plaxis v8.2) to investigate the role 
of the analysis method (A vs B) and selection of undrained strength profile on the type M3 design of 
the temporary lateral earth support system.  This section illustrates results from 4 of these calculations 
with characteristic properties as follows: 

• A[NLC] is a calculation that reproduces the original design assumptions. The undrained shear 
strength of the Marine and Estuarine Clay units are based on the use of effective stress 
strength parameters (c’, φ’) provided by GIM (2001) according to Method A.  The correspond- 
ing undrained shear strength profile is shown in Figure 10.   The weathered Old Alluvium 
(SW-2) is assumed to be free draining with pore pressures defined by the current excavation 
grade elevation (as per the original design).  The analyses also uses the soil stiffness and JGP 
properties prescribed by GIM (2001). 

• B[GIM] uses Method B (su, φ’ = 0°) to  represent the undrained strength profile for the Marine 
and Estuarine clay layers. 

• GIM* also uses Method B, but makes three amendments that are consistent with our interpre- 
tation of local ground conditions: i) the lower Estuarine unit has the same undrained strength 
profile as the Lower Marine Clay (su/σ’v  = 0.21); ii) the weathered Old Alluvium (SW-2) is 
undrained with strength properties related to the SPT data according to GIM (2001); and iii) 
the lower JGP was constructed to a design thickness of 2.6m (as compared to 3.0 assumed in 
the design analyses). 

• EBC makes one further modification to the previous case (GIM*), by introducing an improved 
estimate of the undrained strength profile in the Lower Marine Clay (EBC; Fig. 10) based on 
the interpretation of piezocone data presented in Figure 7. 

Figures 11a and b compare predictions of the lateral wall deflections from these analyses for exca- 
vation to the 7th  level struts (81.6 mRL) and final formation level (69.6 mRL), respectively.  The re- 
sults show the following: 

Wall deflections computed by Method B are approximately a factor of 2 larger than those computed 
using Method A.  There is a similar difference in the magnitude of the bending moments computed 
from the two analyses.  The two Methods predict very similar deflection mode shapes at level 7 (Fig. 
11a) with maximum deflections occurring at 81m RL.  However, quite different mode shapes develop 
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as the excavation proceeds to level 10 (Fig. 11b).  Both analyses predict minimal change in the maxi- 
mum wall deflection (100mm and 210mm for A and B, respectively) for excavations below level 7. 
This behavior can be understood through further comparison of results from B[GIM] and GIM*. 
These two cases show very similar wall deflections at level 7.  However, GIM* predict a significant 
increment in wall deflection below 81mRL for excavation to the final formation.  This behavior re- 
flects the refinement in the selection of undrained strength properties in the lower Estuarine and Old 
Alluvium (SW-2) layers and the full mobilization of the resistance of the lower JGP. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 10. Undrained strength profiles used in FE simulations for Type M3 excavation support system 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 11. Effect of undrained shear strength profile on wall deflections for Type M3 excavation support system 
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cantly for the GIM* and EBC analysis cases.  The Method B calculations (GIM, GIM*, EBC) all pre- 
dict yielding of the diaphragm wall for excavation below 81mRL.  The calculations for the worst case  
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The EBC case can be interpreted as a worst credible interpretation of the undrained shear strength 
profile as it implies underconsolidation of the Lower Marine Clay.  Figure 11a shows that the EBC 
profile generates an additional 50mm of wall deflection at level 7 and up to 90mm additional deflec- 
tion at the final formation elevation. These results confirm that small variations in the undrained shear 
strength within the LMC (and lower E) layers can produce significant changes in computed wall de- 
flections. 

The same set of analyses have been used to investigate the mobilization of the passive resistance 
within the JGP layers.  Figure 12a compares the predicted axial force (Fx) in the upper and lower JGP 
layers with the design load capacities using Methods A and B as functions of the excavation depth. 
(with formation elevation for levels 2-9).  The computed loads are compared with the design capacity 
based on the theoretical passive earth pressures stresses (JGP has design su  = 300kPa).  The Figure 
presents results for analysis case A (2.6m thick lower JGP) and B[GIM*].   The results show very 
clearly that Method B mobilizes the passive resistance of the JGP layers at much higher formation ele- 
vations than Method A.  For the lower JGP, Method B predicts that the design capacity becomes fully 
mobilized for excavation below level 6, while Method A calculations show this condition only occurs 
below level 9. 
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Figure 12.  Effect of analysis method on mobilization of passive capacity of JGP layers 
 

Mobilization of the passive resistance of the JGP layers is correlated with the axial compression and 
hence, can be conveniently compared to measurements of wall deflection. Figure 12b presents the cor- 
responding axial compression of the upper and lower JGP layers computed using Methods A and 
B[GIM*]. Method B shows significant deviation from Method A predictions of axial compression be- 
low level 3 for the Upper JGP and below level 6 for the lower JGP layers, respectively. 

Figure 13 summarizes the maximum computed loads in strut levels 6, 7 and 9 during the excavation 
for the four analysis cases described above (level 8 was not included as the strut was designed for 
maximum loads occurring during subsequent tunnel construction). These calculations incorporated the 
theoretical axial load and bending moment capacities of the struts and diaphragm wall used in the 
Type M3 design.  Method B predicts higher loads in strut levels 6 and 7 than Method A, due to differ- 
ences in the undrained shear strength of the Marine Clay units.  However, ironically the level 9 load is 
slightly higher for Method A than for Method B.  This result is apparently due to compensating errors 
in the undrained hear strength assumed in the lower Estuarine unit (see su profiles for A[NLC] and 
B[GIM] in Fig. 10).  The computed loads in level 9 (as well as levels 6 and 7) struts increase signifi- 
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3.   In contrast, Method A computes loads below the theoretical capacity of strut 8 and predicts a 
partial factor of safety, FS = 1.16 on the shear strength within the soil mass.   Therefore,  
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soil profile (EBC) generate struts loads very close to the design capacity of both level 6 and level 9 
struts.  The strut load in the level 9 struts is expected to exceed 2000kN/m from all four analysis cases 
and hence, exceeds the installed capacity of the strut-waler connection. 
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Figure 13. Effect of the analysis method and undrained shear strength profile on computed strut loads 

 
The overall stability of the excavation can be evaluated in Plaxis using the c-φ reduction technique 

(Brinkgreve & Bakker, 1991).  This method obtains directly the partial factor of safety on soil shear 
strength (‘mobilization factor’): 

 

FS = tanφ’/tanφ’red = c’/c’red = su/sured (4) 
where φ’, c’ and su  are the input shear strength parameters, and the subscript ‘red’ refers to reduced 
values of these parameters necessary to generate a failure mechanism in the FE model. 

The results for Method A show FS = 1.14 for excavation to the final formation level, while all 
method B analyses generate FS < 1.3 for excavation to the level 9 struts (the worst case EBC profile 
produces FS = 1.12). No overall stability calculations were presented for the original design. 

None of the preceding calculations have included the actual/installed capacity of the strut-waler 
connection at level 9.  Our investigations found that collapse of the Nicoll Highway occurred due to 
the inability of the excavation support system to redistribute loads after failure of the 9th  level strut- 
waler connection.  Figure 14 illustrates the role of the analysis method on the ability of the support 
system to redistribute loads after failure of the 9th  level of struts.  The analyses simulate excavation 
down to the depth reached on April 20th 2004 (72.3 mRL) and then evaluate the stability if the 9th level 
of struts is removed (i.e., full softening of the strut-waler connection).  Figure 14a shows the wall de- 
flections and strut loads from Methods A and B[GIM], while Figure 14b shows the bending moment 
envelope prior to failure of the 9th level waler and the subsequent bending moment diagrams. It should 
be noted that Method B generates larger bending moments in the preceding stages of excavation than 
Method A, exceeding the design wall capacity and enabling potential hinge formation (between 8 
8mRL and 78 mRL on the excavated side and at RL 68 mRL on the retained side).  Removal of the 9th

 

level strut causes the following events: 
1.   Both Methods A and B predict formation of two plastic hinges (73mRL and 79mRL) with 

large wall toe rotation. 
2.   Method B predicts failure of the 8th  level strut (capacity 3220kN/m) and initiates collapse 

within the soil mass.  All three of the Method B analyses (GIM, GIM* and EBC) show that it 
is not possible to re-distribute loads after removal of the 9th levels struts. 
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Method A would predict successful redistribution following failure of the 9th level strut-waler 

sign undrained shear strength profile, su(z) (assuming φ’ = 0°), Method B.  The original design also 
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Figure 14.  Effect of analysis method on load re-distribution following failure of the 9th level strut-waler 
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4  CONCLUSIONS 

 
The construction of the Circle Line Stage 1 in Contract 824 adjacent to the Nicoll Highway involved 
the deepest cut-and-cover excavations in soft marine clay attempted to date in Singapore.  In the M3 
failure area, the excavation support design included ten levels of preloaded cross-lot bracing together 
with two rafts of jet grouted piles (JGP).   The latter constitutes a specialized ground improvement 
technology used successfully in prior deep excavation projects in Singapore.  Use of relatively thin 
JGP layers (less than 3m thick) and the specification of a sacrificial upper JGP layer were novel as- 
pects of the excavation support system. 

The collapse occurred in an area where land was reclaimed in the 1970’s with approximately 5m of 
fill.  The site includes deep deposits of Marine clays that extend to a depth of 40m, infilling a buried 
channel in the underlying Old Alluvium which bisects the tunnel alignment in the M3 area.  The 
undrained shear strength profile in the Marine Clay is best interpreted from piezocone records.  These 
data confirm that the upper units of Marine Clay are normally consolidated and can be described by 
the design undrained strength ratio, su/σ’v  = 0.21.  The undrained shear strength of the Lower Marine 
Clay (and lower Estuarine) appear to be lower than this normally consolidated strength line.   It is 
likely that these units are still underconsolidated due to reclamation.  This result is consistent with lo- 
cal measurements of surface settlements prior to construction and implies that the underlying Old Al- 
luvium is effectively impermeable. 

A detailed re-evaluation of the local stratigraphy shows that some of the diaphragm wall panels in- 
stalled the M3 area had toe embedment depths substantially less than the 3m intended in the design. 

The design of the excavation support system was based on results of relatively sophisticated 2-D, 
non-linear finite element analyses, using linearly elastic-perfectly plastic soil models (EPP or Mohr- 
Coulomb) to represent the sear behavior of the soils and JGP layers.  The original design calculations 
assumed effective stress strength parameters (c’, φ’) to represent the behavior of low permeability clay 
units.  This approach, referred to as Method A, seriously overestimated the undrained shear strength 
profile for the normally (or underconsolidated) Marine Clays (Fig. 7).  The shear behavior of low per- 
meability, normally or lightly overconsolidated clays should be analyzed by inputting directly the de- 
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made erroneous assumptions concerning the interpretation of pore pressures and drainage conditions in  

 

the underlying Old Alluvium. The use of Method A in the analyses of soil-structure interaction led to 
underestimation of the computed diaphragm wall deflections and bending moments (both by a factor 
of 2).  The analyses also underestimated the mobilization of the passive shear resistance in the JGP 
layers. 

Further analyses using Method B show that refinement of the undrained strength profile in the 
Lower Marine and Estuarine clay (GIM* or EBC profiles) will lead to even higher wall deflections, 
bending moments and strut forces than expected using the original design parameters. They also imply 
that failure of the 9th  level strut-waler connection would initiate complete collapse of the excavation 
support system in contrast to Method A, where there is sufficient reserve capacity to enable full load 
redistribution. 

Uncertainties and risks associated with recharge and hydraulic uplift conditions could be mitigated 
through more widespread monitoring of pore pressures within the Old Alluvium.  The mass properties 
of the JGP layers remain highly uncertain in design, but the in situ performance is readily interpreted 
through measurements of axial compression that were available in the M3 area. 
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