AVANT-PROPOS

Les auteurs de cet ouvrage sont enseignants dans une section de techniciens supérieurs
géometres-topographes. L'ouvrage est I'aboutissement logique de notre travail quotidien
d’enseignants qui est de rassembler des informations provenant de diverses sources
(livres, revues, articles, publications de I'lGN, publications des constructeurs de maté-
riel, etc. ), de recouper ces informations, de les assimiler dans leur globalité de maniere
a acquérir la connaissance et le recul nécessaires a I'enseignement puis enfin de les
restituer a nos étudiants. Rien d’exceptionnel, nous dira-t-on, c’est en effet le lot quoti-
dien de nos collégues enseignants. Ce que nous y avons ajouté, c’est I'utilisation de
I'outil informatique et cela depuis le début de la conception de nos documents de cours.
La puissance et la convivialité des programmes et des machines actuelles permettent en
effet d’obtenir rapidement des présentations irréprochables alliant schémas et formules ;
elles permettent surtout de pouvoir faire évoluer facilement les documents créés. Cet
ouvrage entierement informatisé devrait ainsi étre le point de départ d’'une version mul-
timédia éditée sur disque compact et, révons un peu, aboutir a une gigantesque base de
données sur la topographie par le biais d’un site internet sur lequel serait mis en commun
le travail de tous les colléegues (cours, exercices corrigés, etc.).

L'ouvrage est donc congu comme un cours allant du niveau débutant jusqu’a celui du
professionnel de la topographie. L'enseignement proposé ne reste pas théorique mais
s’appuie sur plus de 600 schémas, des exemples issus de sujets d’examen mais aussi de
cas réels et de nombreux exercices corrigés. Vous n'y trouverez que peu de photographies
de matériel qui seront bien mieux reproduites (en couleurs) et documentées dans un
catalogue de revendeur de matériel topographique. Aux photographies, nous avons tou-
jours préféré le schéma, bien plus didactique. Ce livre devrait étre aussi utile a un
enseignant qu'a un éléve ou un professionnel en situation d’apprentissage. L'ouvrage
couvre la plus grande partie des programmes d’enseignement des classes de brevet
d’'études professionnelles (BEP) jusqu’au niveau des techniciens supérieurs géometres
topographes (BTS) ainsi que les formations de niveau ingénieur. Nous espérons que la
publication de nos cours rendra service aux collegues ; en effet les ouvrages dans le
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domaine de la topographie et de la topométrie sont rares et les derniers, datant d’au moins
une dizaine d’'années, ne sont plus édités.

L'outil informatique déja cité se retrouve dans tout I'ouvrage. La profession a été, ces
derniéres années, aussi largement bouleversée par les apports de 'informatique que par
celui des nouvelles technologies de mesure et de communication. Nous avons donc
essayeé de faire découvrir au lecteur les multiples facettes de ce nouvel outil de dessin et
de calcul sous la forme d’exercices résolus graphiquement sur le logiciel d& DAO
AutoCAD LT? ou résolus numériguement grace a la puissance du tableuf.Bxael
programmation est aussi abordée sous forme d’exemples de programme en BASIC stan-
dard. L'accent est aussi mis sur I'utilisation des calculatrices programmables ou non : ces
outils sont devenus trés puissants et rares sont les étudiants qui les utilisent
complétement ; notre role de formateur est donc aussi de les pousser dans cette voie.
Nous espérons intéresser tous ceux qui hésitent encore a se lancer dans cet apprentissage
beaucoup plus facile qu’on a coutume de le présenter.

Toutefois, il ne faut pas perdre de vue que I'informatique n’est qu’un outil et non une fin

en soi. Pour que l'informatique reste un outil, il faut parfaitement le dominer mais aussi
savoir s’en passer de maniére a garder une certaine indépendance. Il faut aussi garder en
permanence un esprit critique et ne jamais faire aveuglément confiance a un automate, si
sophistiqué soit-il. Cette indépendance passe par une maitrise en profondeur de I'outil
informatique et c’est notre réle d’éducateur que de ne pas se contenter d'apprendre a nos
étudiants sur quels boutons ils doivent appuyer. Nous devons leur dévoiler tout ce qu'il y

a derriére chaque bouton méme si cela peut parfois paraitre superflu; il en restera
toujours quelque chose que I'on pourrait qualifier de culture générale qui permettra, face

a une difficulté donnée, d’'adopter la bonne démarche. Il en va de méme avec les nou-
velles technologies : on peut trés bien manipuler des systémes sophistiqués avec un
simple mode d’emploi réduit (on dit aussi « faire du presse-boutons »), mais face au
moindre probléme sortant du cadre du mode d’emploi, plus aucune initiative n’est pos-
sible. C’est la porte ouverte a de grossiéres fautes qui, et c'est 1a le plus grave, n’apparai-
tront méme pas a I'opérateur. Dans cet esprit, nous avons essayé de justifier et d'éclairer
tout ce qui a été écrit et nous avons essayé de laisser aux mathématiques en particulier et
a 'analyse en général la part qu’elles méritent de garder, au moins a I'école, pour leur
aspect formateur universel incontestable. En d’autres termes, nous avons essayé d’éviter
les recettes de cuisine en tentant de justifier tout ce que nous avons écrit.

Votre avis sur notre travail et sur la maniére de I'améliorer et de le compléter nous
intéresse, n'hésitez pas a nous écrire par I'intermédiaire des Editions Eyrolles.

Merci de nous signaler toute erreur ou faute que vous pourriez relever dans ces deux
ouvrages ainsi que sur le cédérom qui leur est associé.

1 Dessin Assisté par Ordinateur.
2 AutoCAD LT est édité par Autodesk.
3 Excel est un logiciel de la société Microsoft.
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INTRODUCTION

Cette introduction a pour but de justifier I'ordre des différentes parties abordées dans cet
ouvrage ainsi que leurs liens logiques dans I'ensemble complexe qu’est la topographie.

Comme souvent, il est pratiqgue de partir de la finalité pour remonter aux techniques
mises en ceuvre et les justifier ainsi.

En schématisant, on peut dire que la topographie a pour objectifs principaux de permettre
I'établissement de cartes et de plans graphiques sur lesquels sont représentées, sous
forme symbolique, toutes les informations ayant trait a la topologie du terrain et a ses
détails naturels et artificiels. Cette cartographie de données existantes permettra par
exemple de s’orienter sur le terrain ou bien d’étudier un projet de construction.

Etablissement de cartes a petite échelle

La premiere idée qui vient a I'esprit est d’effectuer des prises de vue aériennes par avion
ou par satellite puis de transcrire ces informations sur papier. Développons cet exemple.

Perspective conique

Une photographie est une perspective conigue et non une représentation plane. De plus,
le relief n’apparait pas sur une photographie...

INTRODUCTION 3



4

La photogrammeétrie permet de remédier a ces problémes (chap. 7 § 5) : on obtient une
vision du relief et une restitution plane de plusieurs photographies grace a I'observation
de couples de clichés dans des appareils spécifiques (appareils de restitution photogram-
métrique). Le tracé des courbes de niveau (chap. 10 § 1) sur la carte permet d’avoir une
idée précise de son relief.

Echelle et orientation des clichés

Une photographie ne permet pas d’obtenir une échelle constante et précise sur toute sa
surface. De plus, les différents clichés devront pouvoir étre juxtaposés afin d'obtenir des
cartes plus étendues ; ils doivent donc étre orientés les uns par rapport aux autres en
respectant exactement la méme échelle.

Ces problémes introduisent la nécessité de disposer d'un systéme de coordonnées
général dans lequel des points d’appui sont connus dans les trois dimeXsitesz).

On se sert de quelques points repérés sur un cliché et connus dans le systéme de coordon-
nées général pour effectuer un calage et une mise a I'échelle des clichés. Ceci implique
donc de disposer sur le terrain d'un moyen de matérialisation du repére général, par
exemple des points d’appui connus. Les réseaux géodésiques de points connus en plani-
métrie (coordonnéeX, Y) et/ou en altimétrie (coordonn&g permettent de répondre a

cet objectif en mettant & la disposition de chacun un canevas de points déterminés de
maniére absolue et avec la plus grande précision possible dans le systeme général (chap.
2 84 et §5). Une des missions de I'lGN (Institut Géographique National) est de mesurer
et de tenir & jour ce canevas. Il est évident que plus il est dense et plus les opérations de
positionnement sur le terrain sont facilitées. Les techniques d’établissement et de densi-
fication de canevas sont détaillées au chapitre 11. Il faut y ajouter la densification par
mesures assistées par satellites (GPS ; chap. 7 § 1).

Visibilité des détails

Tous les détails du terrain ne sont pas visibles sur un cliché, certains étant cachés par des
constructions ou de la végétation, etc.

Il faut donc compléter les manques d'information d’un cliché par des mesures sur le
terrain. Par exemple, pour ajouter le tracé d’'un chemin forestier, il faut déterminer ses
points d’axe dans le repére général et mesurer sa largeur ; donc étre capable de mesurer
des coordonnées relatives sur le terrain dans les trois dimeKsivasZ. Ceci introduit

la nécessité de disposer d’'appareils de mesure de distances et d'angles : le théodolite
permet d'accéder aux informations angulaires (chap. 3), les mesures de distances sont
réalisées avec de nombreux instruments, les plus courants étant le ruban et I'instrument
de mesure électronique des longueurs (IMEL ; chap. 4). Pour effectuer des mesures
relatives en altimétrie, on utilise la technique du nivellement indirect avec un théodolite
couplé a un IMEL (chap. 6) ou bien, pour plus de précision, le nivellement direct avec
des appareils appelés niveaux (chap. 5). La technologie GPS permet le calcul direct de
coordonnées d'un point dans un systéme géocentrique sans mesure d'angles ni de
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distances. Elle donne ainsi un acceés direct a un systéme général en tout point du territoire
avec une grande précision (de I'ordre de quelques millimétres au km). Il faut tout de
méme disposer d’au moins un point d’appui car la détermination précise est relative et
non pas absolue.

Représentation plane

Pour juxtaposer plusieurs clichés et obtenir une carte a petite échelle (par exemple, la
carte de base au 1/25 000 éditée par I''GN), on se heurte au probléme de la représentation
plane de la « sphére » terrestre.

Il est physiquement impossible de représenter une surface sphérique a plat sur une carte,
sans déformations. De plus, la terre n'est pas une sphére : elle est plus proche d'un
« ellipsoide » de révolution. Pour obtenir des cartes cohérentes a petite échelle, il faut
donc étudier la forme de la terre — c’est une des finalités de la géodésie qui devra en
particulier définir les axes de référence du systeme de coordonnées général ou encore
définir la surface de référence des altitudes — et mettre au point des systémes de projec-
tion qui minimisent les déformations (chap. 2 § 3). Il faut également s’intéresser a la
formation et a I'évolution du relief terrestre au travers de la topologie.

La juxtaposition des cartes a I'échelle de plusieurs nations nécessite une harmonisation
des systemes de projection et de coordonnées adoptés dans chaque pays (par exemple le
réseau européen EUREF).

Interprétation des clichés

Les détails visibles sur un cliché ne sont pas toujours faciles a identifier pour des non-
spécialistes : nous ne sommes pas habitués a la vision « cartographique » de notre
environnement.

La représentation finale devra donc interpréter et rendre lisibles les trés nombreuses
informations d’une photographie.

Systemes d’informations géographiques

La cartographie moderne ne se satisfait plus des seules informations géométriques du
terrain : on cherche de plus en plus a leur associer des informations thématiques. Par
exemple, associer a une parcelle de terrain le nom de son propriétaire, la surface cons-
tructible ou construite, etc.

Ceci ouvre la voie des systémes de traitement numérique des clichés en association avec

des banques de données géographiques (SIG ou Systemes d’Information Géographiques,
chap. 7 8§ 5.5 et chap. 8 § 4).
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Cartographie a grande échelle

Raisonnons maintenant a partir d’'un autre exemple : la préparation, I'exécution et le suivi
d’un chantier de construction.

Lever de détails

Pour un chantier, il faut disposer de plans et de cartes a moyenne et grande échelle que
la photogrammeétrie ne peut pas toujours fournir, pour des questions de précision et de
co(t.

Il faut donc établir cartes et plans en allant lever sur le terrain la position et la nature des
objets naturels et artificiels (chap. 8 § 2) : cette opération peut étre faite par des mesures
d’'angles, de distances et de différences d’altitudes ou par des mesures GPS qui fourniront
des coordonnées dans le systéme général. Pour certaines constructions de petite étendue,
trés isolées ou ne disposant pas a proximité de points d’appui matérialisant le systeme
général de coordonnées, on peut simplement travailler dans un repére local associé a la
construction.

L'outil idéal pour ce type d'opération est la station totale (chap. 7 § 3) ou le niveau
numérique (chap. 5 § 4 et chap. 7 § 2) en raison de leur facilité d’emploi et de leurs
possibilités de stockage des informations récupérées ensuite par un logiciel informatique
(chap.782et§3).

Informations altimétriques sur cartes et plans

Avant la réalisation d’'un projet de construction, une phase d’étude permet d’en prévoir
le co(t, la faisabilité, I'impact sur I'environnement, etc. Les informations sur I'altimétrie
du terrain naturel sont souvent primordiales : elles permettent, par exemple, a partir des
calculs de profils en long et en travers (chap. 10), de chiffrer les projets routiers, les
courbes de niveau étant la principale information altimétrique sur les cartes et les plans.

Remarque

Un logiciel de topographie performant est capable de récupérer les informations levées
sur le terrain et de tracer a partir d’'un semi de points (ensemble de points régulierement
répartis sur le terrain et connus en coordonnées tridimensionnelles) une modélisation
du terrain (modéle numérique de terrain ou MNT), puis d’en déduire les courbes de
niveau. Les calculs se poursuivent ensuite par des tracés et calculs automatiques de
profils en long, profils en travers, cubatures, etc.

Canevas de points

Enfin, un projet de construction nécessite le positionnement sur le terrain des axes des
travaux a réaliser ainsi que leur contrdle en cours d’exécution. La construction a réaliser
s'insérant généralement dans un ensemble existant, il faut s’appuyer sur un canevas de
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points connus en systeme général ou local. Lune des premiéres taches a accomplir en
début de chantier consiste donc a disposer a proximité des repéres planimétriques et
altimétriques durables et accessibles.

Les différentes techniques d'implantation (chap. 9) nécessitent de nombreux calculs
(tome 2 chap. 3 et 4) fondés sur des connaissances mathématiques (tome 2 chap. 5).
Parmi les techniques modernes employées sur les chantiers pour le guidage et le position-
nement, le laser est de plus en plus répandu (chap. 7 § 4).

L'organigramme ci-dessous résume cette introduction.

Géodésie
Topologie
Domaine de la géodésie

et de lo topologie. Etude de la forme

et des caractéristiques

de la terre (gravimétrie,
magnétisme, etc.)

Choix d'un systéme
de projection plane

Définition d'un systéme
de coordonnées
(choix et calcul de lorigine,
Domaine de la topographie des axes du repére,

P de lo surface de
et de la topométrie.
pom ! référence des altitudes)

!

Création et maintenance
de réseaux de points
géodésiques en planimétrie

et en altimétrie

l Outils

Mesures d‘angles (théodolites) - mathématique

Mesures de distances (IMEL, rukoan) - informa tique

Mesures de dénivelées (niveaux)
Mesures de vecteurs (GPS)

|

Photogrammétrie
- clichés oériens l—]
- scénes satellites

Lever de détails
Report numérique (DAD>

‘ l
Cartes & petite et Plans ot cortes

moyenne échelle, & groande échelle
SIG

Calculs, projets, | Suivi et controéle
Implanta tion de constructions

Organigramme des opérations topographiques

L'ordre choisi pour les chapitres est théoriquement celui de I'apprentissage (bien que les
recoupements soient inévitables).
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Bien qu'ils constituent un préliminaire indispensable, les outils mathématiques sont
repoussés en fin d’'ouvrage pour insister sur le fait que, comme linformatique, les
mathématiques ne sont qu’un outil.

8 INTRODUCTION



GEODESIE,
CARTOGRAPHIE

La géodésie est une des sciences de base nécessaires au topographe. Sa maitrise n'est pas
indispensable : elle releve du domaine du spécialiste mais un apercu centré sur les
incidences de la forme et des caractéristiques de la terre sur la topographie est indispen-
sable. Ceci permet d’introduire et de justifier les problemes de projection plane et leurs
incidences sur la carte de base, les choix de points et de surfaces de référence pour un
systeme de coordonnées général, etc. Mais, définissons dans un premier temps, le
vocabulaire de base.

Topomeétrie : du grecopossignifiantle lieu etmétriesignifiant 'opération denesurer.

C'est donc I'ensemble des techniques permettant d’'obtenir les éléments métriques
indispensables a la réalisation d'un plan a grande ou trés grande échelleygpide

détail, chap. 8).

Ces éléments nécessitent différentes mesures sur le terrain suivies de nombreux calculs,
schémas et croquis. C’est un domaine vaste qui demande de nombreuses compétences
auxquelles I'outil informatique est aujourd’hui indispensable.

Topographie : association déoposet degrapheinqui, en grec, signifielécrire. C'est
donc la science qui donne les moyens de représentation graphique ou numérique d’'une
surface terrestre.

La nuance entre ces deux techniques réside dans le fait qu’en topographie le terrain est
représentén situalors qu’en topomeétrie les calculs et reports sont des phases ultérieures
au travail sur le site.

Topologie: c’est la science qui analyse les lois générales de la formation du relief par les
déformations lentes des aires continentales appelées mouvements épirogéniques,
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atténués ultérieurement par les actions externes : érosion due a la mer, au vent, a la glace,
al'eau et a la neige.

Géodésie c'est la science qui étudie la forme de la terre. Par extension, elle regroupe
I'ensemble des techniques ayant pour but de déterminer les positions planimétriques et
altimétriques d’un certain nombre de points géodésiques et repéres de nivellement.

Cartographie : c’'est I'ensemble des études et opérations scientifiques, artistiques et
techniques intervenant a partir d’observations directes ou de I'exploitation d’un docu-
ment en vue d’'élaborer des cartes, plans et autres moyens d’expression. Ci-aprés, est
donnée une classification des cartes en fonction de leur échelle et de leur finalité :

Echelles Finalité

1/1 000 000 & 1/500 000 Cartes géographiques

1/250 000 & 1/100 000 Cartes topographiques & petite échelle

1/50 000, 1/25 000 (base), 1/20 000 Cartes topographiques & moyenne échelle (IGN)

1/10 000 Cartes topographiques & grande échelle

1/5 000 Pllans fdo,pokg);rophiques d'étude,
plans d'urbanisme

1/2000 Plons.d'.occupofion. des sols (POS),
descriptifs parcellaires

1/1 000, 1/500 Plans parcellaires, cadastraux urbains
Plans de voirie, d'implantation,

1/200 de lotissement

1/100 Plans de propriété, plans de masse

1/50 Plans d'architecture, de coffrage, etc.

Canevas: c'est I'ensemble des points connus en planimétrie et/ou en altimétrie avec une
précision absolue homogeéne.

7 _mm

En apparence la Terre a la forme d’'une sphére. En fait, elle est Iégerement déformée par
la force centrifuge induite par sa rotation autour de I'axe des podles : la Terre n’est pas un
corps rigide. Cette déformation est relativement faible : « tassement » de 11 km au niveau
des pbles par rapport a un rayon moyen de 6 367 km et « renflement » de 11 km au niveau
de I'équateur. Elle a donc I'aspect d’un ellipsoide de révolution dont le petit axe est I'axe
de rotation : I'axe des péles (fig. 2.2.).
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La Terre est une surface en équilibreLa surface du niveau moyen des mers et océans

au repos n'a pourtant pas une forme réguliére et ne coincide ainsi pas avec un ellipsoide
de révolution : elle n'est pas réguliere mais ondulée, présente des creux et des bosses
(fig. 2.1.). Par exemple, la surface de la mer se bombe au-dessus d’un volcan et se creuse
au-dessus des grandes fosses océaniques parce que les reliefs créent des excés ou des
déficits de matiere produisant ainsi des variations locales du champ de pesanteur. Or la
surface d’un fluide en équilibre est en tout point normale aux forces de pesanteur : on dit
gu’elle estéquipotentielle du champ de pesanteurLa Terre, non rigide, peut étre
considérée comme un fluide ; la direction des forces de pesanteur varie d’'un endroit a un
autre en raison de la répartition hétérogéne de la matiére composant |sdeueface

n’est donc pas réguliére

ellipsoide
sphére

Fig. 2.1. : Ellipsoide et géoide

La surface des mers et océans au repos recouvrant toute la Terre est gépielée
(fig. 2.1.) ; voir aussi le paragraphe 6.1.

Le géoide niveau des mers prolongé sous les continents, est donc une surface gauche a
laguelle on ne saurait appliquer des relations mathématiques de transformation. Il est la
surface de référence pour la détermination des altitudes, autrement dit la surface de
niveau zéro. En réalité, la référence en altitude dépend du chapéhe fondamental

et dusystéme d’altitude Il s’ensuit que la surface de niveau zéro est [égérement diffé-
rente du géoide ; I'écart est constant et représente I'altitude du point fondamental au-
dessus du géoide (se reporter au paragraphe 6.3.).

Remarque

Lorsque le topographe (ou le macon) cale la bulle de son niveau, il matérialise un plan
tangent au géoide qui correspond a la surface d'équilibre des eaux (pente d’écoulement
des eaux nulle). On obtient airgrtout 'orientation de la verticale physique d’'un

lieu. Il est intéressant de noter qu’aucune autre référence n’offre de telles facilités.
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Ellipsoide de révolution
Définitions
La surface la plus proche du géoide estllipsoide de révolution c’est-a-dire un
volume engendré par la rotation d'une ellipse autour d’un de ses deux axes. La terre

tournant autour de I'axe des péles (de demi-longhgiig. 2.2.), cette rotation engendre
un cercle équatorial de rayan

Les dimensions de I'ellipsoide sont déterminées en comparant la distance par mesures
géodésiques et la différence de latitude par mesures astronomiques entre deux points
d’'un méme méridien.

Un méridien est l'intersection de
la surface de l'ellipsoide avec un
plan contenant I'axe des podles:
c’est donc une ellipse.

Ellipse méridienne | Axe de rotation

Un paralléle est l'intersection de
la surface de I'ellipsoide avec un
plan perpendiculaire a lI'axe des
poles : c’est donc un cercle.

Tous les méridiens sont égaux
entre eux (a quelques écarts pres).
Leur rayon de courbure diminue

des péles vers I'équateur, donc
Fig. 2.2. : Ellipsoide de révolution leur courbure (inverse du rayon)

augmente.

Cercle équatorial

Il n’existe pas un ellipsoidgiobal unique mais plusieurdlipsoides locauxdéfinis pour

chaque pays, chacun adoptant un ellipsoide le plus proche possible du géoide local. Ceci
explique que les ellipsoides différent d’'un pays a l'autre. Pour la géodésie francaise, on
utilise I'ellipsoide défini en 1880 p&iarke et dont les caractéristiques, trés légerement
modifiées par I'IGN par rapport a I'ellipsoide initial, sont les suivantes :

. Demi-grand axe : a=62378249,20 m
. Demi-petit axe : b=6 356 515,00 m
. Aplatissement : f=2a-b_ 1 !
a 293 466 0213
2 _ a’—b?
. Excentricitée: e = > = 0, 006 803 487 646
a

1 f vient deflatteningen anglais.
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C’est I'ellipsoide de référence actuellement utilisé comme surface de projection pour
I'établissement de cartes et plans assez étendus.

Il a été choisi le plus proche possible du géoide, c’est pourquoi :

. il est tangent au géoide au Panthéon, a Paris ;
. les écarts entre géoide et ellipsoide ne dépassent pas 14 m en France (voir § 6.1).

Ces caractéristiques sont en cours de modification afin de mettre en place un systéme
international, de plus en plus nécessaire. Le développement du GPS et des travaux de
géodésie réalisés au niveau européen imposent ces modifications (voir § 5.3).

Autres ellipsoides

Comme nous l'avons dit au paragraphe précédent, d’autres ellipsoides ont été ou sont
utilisés. Leurs caractéristiques sont les suivantes :

2 grand o fna A ]
At Excentricité e Syst. géodésique Projection
Ellipsoide Va P::;::x?g (m) 1/aplat. 1/f Point fondamental | Méridien origine
Clarke 6378 249,200 0,082483256763 NTF Lambert
1880 6356 515,000 293,4660213 Panthéon Paris
Hayford 6378 388,000 0,081991 89022 ED 50 UM
1909 6356911,946 297,0000000 Potsdam Greenwich
6378 137,000 0,08181921806 .
GRS 1980 6356 752,300 298,257 025 International
IAGRS 6378 137,000 0,08181919131 WGS 84
1980 6356752314 298,257222101

L'ellipsoide Clarke 1880 (IGN) est associé au systeme national appelé Nouvelle Trian-
gulation Francaise utilisant la projectinbambert (voir § 3.4).

Le system&VGS 84 (World Général System 198dert de base au systeme géocentrique
de référence utilisé en GPS (chap. 7 § 1). Son ellipsoide IAGRS 80 est tres proche de
GRS 80 Geodetic Reference System 1980

Le systemecuropean Datuni950 utilise la projectioriJniversal Transverse Mercator
(voir § 3.5).

Le tableau suivant donne les décalages d'origirig ettzconnus a quelques meétres prés
dans un repére géocentrique défini au paragraphe 2.2.3.1. pour les couples IAGRS 80 -
Clarke 80 et Hayford 09 - Clarke 80. Pour le premier couple, sont également donnés le
facteur d’homothéti& et les rotations d’axes, ry, et rz
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Ces parameétres permettent de

> De: IAGRS 80 Hayford 09
transformer les coordonnées de Vers : Clarke 80 Clarke 80
points d’un systeme a un autre par [~ () 168 84
une similitude euclidienne (adap- ty (m) %0 p
tation du type Helmert définie au Y _
tome 2, chapitre 1, § 10.3) & trois | _fZ(m) - 320 - 437
ou a sept parametres selon la pré- | rx(gon) 0
cision cherchée (voir aussi tome 2 ry (gon) 0
Ch-ap.\5 § 828) Pour la cartqgra— ) 0,554
phie a petite échelle, la précision ~
de quelques métres est suffisante | kK=1+d | 1-2198.10

et on peut ainsi se contenter de

cette similitude a trois paramétres.

Pour plus de précision (décimétri-

gue), on utilise une similitude a sept paramétres déterminés localement par observation
de points connus dans deux systémes différents. Par exemple, dans les prochaines édi-
tions de ses fiches de points géodésiques, I'lGN proposera les parameétres de la transfor-
mation a trois ou sept paramétres la mieux adaptée a chaque lieu pour passer du systeme
WGS 84 (ellipsoide IAGRS 80) au systeme NTF (ellipsoide Clarke 80) puis au systeme
RGF 93 (voir § 5.3).

Systemes de coordonnées

Systéme géocentrique

Un systeme de référence géocen-
triqgue est un repére (O, X, Y, 2)
IR (fig. 2.3-a.) tel que :

Méridien de P
Greenwich

. O est proche du centre des
masses de la terre (au mieux a
quelques dizaines de metres
pres pour les systémes réalisés
par géodésie spatiale) ;

Paralléle
de A.

Equateur

Mggdf_” . l'axe OZ est proche de 'axe de
Yy rotation terrestre ;
. le plan OXZ est proche du plan
Fig. 2.3-a. : Coordonnées géocentriques du meridien origine.

Dans un systéme de référence géodésique, un point de la crodte terrestre est considéré
fixe bien qu’il soit soumis a de faibles mouvements, dus aux marées terrestres, d'une
amplitude inférieure a 30 cm et aux mouvements tectoniques, provoquant des déplace-
ments inférieurs a 10 cm par an.
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Systéme Géographique

L'axe de rotation de la terre esft
I'axe des pbles PPLe cercle per-
pendiculaire & I'axe des poles est
I'équateur. La demi-ellipse méri
dienne passant par les poles et par

un point A est la méridienne de A, qi1sle
(fig. 2.3-b.). de A

Méridien de
Greenwich

Un point sur [lellipsoide est
repéré par skongitude et saati-
tude (rapportées a la normalen | gquatedr
a l'ellipsoide en A). Méridien
r : R de A
Elles sont définies ci-apres. °

. Longitude (A) : la longitudeA
d'un lieu A est I'angle diedre Fig. 2.3-b. : Coordonnées géographiques
formé par le méridien du lieu
avec le méridien origine. Elle
est comprise entre 0° et 180° Est ou Ouest. Le méridien origine international est celui
de Greenwich (observatoire de la banlieue de Londres).

. Latitude (¢) : la latitude de A est I'anglg¢ que fait la verticale () de A avec le plan
de I'équateur. Elle est comprise entre 0 a 90° Nord ou Sud. Les cercles perpendicu-
laires a la ligne des pbles 'P$dnt appelés paralléles : ils sont paralléles au plan de
I'équateur.

Hauteur ellipsoidale f) : a un point A situé sur la surface de la terre et sur la méme
verticale que A, on associera une troisieme coordonnée correspondant a la hauteur au-
dessus de l'ellipsoide, nothemesurée suivant la normale)(n

Remarque

Par la suite, nous parlerons plus volontiersardonnées géodésiquegsniisqu’elles
sont associées a un ellipsoide donc a un systeme géodésique donné.

Systemes géodésiques
Un systéme géodésique est défini par :

. un ellipsoide, choisi le plus proche possible du géoide local ;
. un systeme de représentation plane ;

. un point fondamental (sauf dans le cas d’'un systeme géocentrique ou il n'y a pas de
point fondamental) dont les coordonnées sont déterminées par des mesures
astronomiques ; en ce point, la normale a I'ellipsoide est confondue avec la verticale
c’est-a-dire la normale au géoide.
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La réalisation d'un systéme géodésique est concrétisée sur le terrain par un réseau de
points connus en coordonnées dans ce systéme. Cette réalisation étant fonction des
techniques de mesure, de calcul et de leurs évolutions, il peut exister plusieurs réalisa-
tions d’'un méme systeme géodésiques.

Calculs sur I’ellipsoide

Courbes sur une surface

Normale, plan tangent et courbure

Toutes les tangentes (Mt, Miaux courbes tracées
au point M sur une surfac&)(sont dans un méme
plan appeléplan tangent au point M a &).

La perpendiculaire au point M au plan tangent est
7 =2
appeléanormale i a la surface.

La courbure est l'inverse du rayo =

Ol

Fig. 2.4. : Normale
a une surface £)

Section normale

Un plan contenant la normale
(1) coupe la surfaces] selon
une courbe plane appelgection
e normale. Quand le plan normal
(P) pivote autour de la normale
N (ﬁ), la courbure de la section
A LN varie entre deux valeurs extrémes

7= t ! i . . oy
/—S S\/ etr’ (fig. 2.5.)
/? Ces deux valeurs correspondent &
deux sections normales perpen-

diculaires (S) et ($ appelées
sections normales principales

Fig. 2.5. : Section normale

La courbure totale de la surface en M est le prodfit™. On note que cette courbure
totale, produit de deux courbures, n’est pas homogéne a une courbure.

Appliquons ces propriétéd'allipsoide de révolution
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Les sections normales principales en M
(fig 2.6.) sont les suivantes :

. lellipse méridienne, qui est la tracede
I'ellipsoide de révolution autour de l'axe
des poles sur le plan de cet axe ; son rayon
de courbure est CM ; on le ngte

. la section normale perpendiculaire de
rayon de courbure JM noté; ce rayon est

appelé grande normale et parfois naté (
J est l'intersection de la normale et du pet
axe.

— .

n

La courbure totale estT = 1

vip Fig. 2.6. : Section normale
de l'ellipsoide

Si le point M est sur I'équateur, la sectio
normale a I'ellipse méridienne est I'équateur et
le rayon de courbure est : IMas J est situé au point O.

Si le point M est aux poles, la section perpendiculaire a I'ellipse méridienne est aussi une
ellipse méridienne : alogg = v.

2 2
a —b
a

2
d'une part p = %1_—36‘) aveow = J1-€° Esin2¢> ;
w

g s . 2 .
En définissant I'excentricité telle que : " = ; on démontre que :

d’autre partv = vgv € =6,803487646.10, ellipsoide de Clarke).

On retrouve alors que :

. pour un angla, tel que ¢ = 0 gon a I'équateur, on obtient.= a= 6 378,25 km :
c’est le rayon du cercle correspondant a I'équateur ; le point J se situe au point O ;
p=b%a=6 334,85 km: cest le rayon de courbure a I'équateur de I'ellipse méri-
dienne.

. pour un anglep tel que ¢ = 100 gon au pdle, J et C sont confondys= v = a%/b
=6 400,06 km : c’est le rayon de courbure des ellipses méridiennes aux poles.

Exemple
Sur le parallelep =49 gon, ona:

. le rayon de courbure de I'ellipse méridienne p=6 366,29 km.
. le rayon de courbure de I'ellipse normale principale = 6 388,78 km.
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Courbe quelconque sur une surface

Considérons une courbe gauche sur laquelle est définie en M une tangente Mt. Le plan
limite P de deux tangentes infiniment voisines est appelé plgn osculateur et la perpendi-
culaire a la courbe située dans ce plan est la normale principale ().

En général, la normale principale est différente de la normale a la sutface ().

P,

Fig. 2.7. : (P) plan osculateur Fig. 2.8. : Géodésique

Les courbes telles qu@( ) confondue avéc () sont appelées géodésiques ; elles ont des
propriétés intéressantes puisque :

. entre deux points, la géodésique est la ligne de longueur minimale ;

. la courbure d'une géodésique est la courbure de la section normale qui lui est
tangente.

Géodésiques

Géodésigues de la sphére

Les géodésiques de la sphére sont des grands cercles. En tous points de ces cercles, la
normale principale passe par le centre de la sphere ; elle est donc confondue avec la
normale a la sphére. Les angles compris entre une géodésique et les méridiens sont tous
différents.

Pour aller du point M au point WMle plus court chemin est la géodésique ; ces grands
cercles, trajectoires de longueur minimale, sont appefésdromie (fig. 2.9.).
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Fig. 2.9. : Orthodromie Fig. 2.10. : Loxodromie

On définit laloxodromie comme une courbe qui coupe tous les méridiens sous un azimut
constantZ (voir la définition d’'un azimut au 8§ 4.2) ; entre les deux points A et B, le
chemin le plus court est la géodésique ; la loxodromie, plus facile a suivre, oblige a
parcourir un trajet plus long (fig. 2.10.).

Géodésiques de I'’ellipsoide

Entre deux points A et B de I'ellipsoide passe une géodésique (G) qui représente la
trajectoire la plus courte de A a B. (G) est une courbe gauche, trés voisine des sections
normales (;B) et (nA).

Les angles mesurés depuis les points A et
sont les angles diédres entre les plans vertic;
contenant chacun des points visés A et

I'aréte étant la verticale de chaque station ;

assimile les verticales de chaque station g
normales a la surface et les traces des pl
verticaux aux géodésiques joignant les points.

Le point B est repéré depuis le point A p;
lazimut Az (fig. 2.11.). Langle est compté
positif en sens horaire depuis le méridien de
vers la visée AB, et la distance AB est la lo
gueur de la géodésique.

Fig. 2.11. : Géodésique de I'ellipsoide
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Conclusion

Il n'existe pas de calculs trigonométriques sur I'ellipsoide. On est donc amené a utiliser
la trigonométrie sphérique (tome 2 chap. 5 § 4.4) et a adapgphere se rapprochant
le plus de I'ellipsoide dans la région considérée

Son rayorR est égal a :| Ry = J/p[v

Au voisinage du parallele 49 gon pour I'ellipsoide Clarke 1880, &t & 6 377,53 km.

En reprenant les exp_res_sionsmet v, rayons de _courbure des W
sections normales principalé§ 2.3.1.2), on obtient : R, = ;alNl-e
1-¢€° Dsin2¢

avec: a, longueur du demigrand axe de I'ellipsoide en métre;
e, excentricité (§ 2.2.2) ;
¢, latitude de larégion considérée.

Application
a) Calculez le rayoR, de la sphere au voisinage des paralleles 52 gon et 55 gon.

b) Calculez le rayon de la sph&gaux latitudes extrémes de la France métropolitaine
(environ 47 et 57 gon).

Réponse

a) 6 379,58 et 6 381,62 km

b) 6 376,16 et 6 382,96 km. On peut donc prendre comme valeur moyeRgede
France ‘R, = 6 380 km. On trouve aussi comme valeur moyenne du rayon terrestre

R= Q—Jzi—bz6367 km.

Introduction

Tous les systemes de projection de la surface d’'un ellipsoide sur un plan déforment
les longueurs
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Par suite, la représentation plane de I'ellipsoide n’est qutonespondance ponc-
tuelle entre points de I'ellipsoide M\( ¢) et points du plan ni N), E pour coordonnée
Est (oux) etN pour Nord (ow) (fig. 2.12.).

Les figures tracées sur I'ellipsoide seront donc déformées quelle que soit la représenta-
tion adoptée.

Fig. 2.12. : Représentation plane

Déformations des figures

Calcul du module linéaire

Soit un arc de courb®)  sur I'ellipsoide
auquel correspond un arc de courfe J j
sur le plan (fig. 2.13.). On appeleodule
linéaire m le rapport : s ds

— _—

m= il - ds =
B ds | i
. i ellipsoide plan

On remarque que le module linéaime
varie avec la position de | et la direction de Fig. 2.13. : Déformation d'un arc

1J.

m est aussi appel@odule de réduction a la projection: c’est le rapport de la longueur
de I'image sur un plan de projection d’'une courbe a la longueur de la courbe sur I'ellip-
soide.
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Indicatrice de tissot

En un point I, I'élément dart) de longueud d pour imageij  de longuenr. dS

= ds. Lorsque J décrit le cercle de centre | de ray@n décrit autour de i une ellipse de
rayon vecteur §il= m .dS. L'image du cercle de rayorsd 1 est une ellipse de demi-axes
a eth, appelée indicatrice de Tissot (fig. 2.14.).

L'indicatrice de Tissot représente localement les variatioms delle change de dimen-
sions en tout point.

2
v,

plan

Fig. 2.14. : Indicatrice de Tissot

Altérations linéaire et angulaire

=m-1

Le coefficient d’altération linéaire est défini par k = dsd—SdS =
L'altération angulaire est la différence des angles entre les arcs élémentaires correspon-

— —_—
dants, soit(ij, ik) = (13, IK) .

Classification des représentations

Toutes les représentations déforment les distancdkest toutefois possible de calculer
des correspondances.

. Siles angles entre courbes correspondantes sont égaom dit que la représenta-
tion estconforme. mest uniguement fonction du point | et indépendant de la direction
1J ; l'indicatrice de Tissot est un cercle (fig. 2.15.).

On utilise principalement deux types de représentation :

. le systeme de projecti@moniqueou I'ellipsoide est projeté sur le cdne tangent a un
paralléle ; donc seule la région proche de celui-ci est correctement représentée ;
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le systeme de projectiaylindrique ou I'ellipsoide est projeté sur un cylindre circons-

crit le long de I'équateur ou d’'un méridien ; dans ce dernier cas, la représentation est dite
cylindrique transverséfig. 2.16.) ; le développement du cylindre permet de ne repré-
senter correctement que les seules régions voisines du méridien de tangence.

Représentation conforme

A
B
R AN

Conique Cylindrique transverse

Fig. 2.16. : Différentes projections planes

. Siles surfaces des figures élémentaires sont égatas dit alors que la représenta-
tion est équivalente.

Par exemple, la projection de Bonne, utilisée par F. Bonn&ia@siecle pour établir la

carte d’état-major au 1/80 000, est déduite de la projection conique dont le parallele
origine et le méridien origine sont conservés. On trace les paralléles concentriques au
paralléle origine aprés avoir reporté leurs espacements le long du méridien origine. On
trace ensuite les méridiens aprés avoir reporté leurs espacements sur chaque paralléle ;
on obtient alors des quadrilatéres dont les dimensions (espacements des paralléles et des
méridiens) sont conservées, donc la superficie I'est également. Mais les angles et les
distances étant déformés, ces altérations sont aujourd’hui inacceptables pour dresser les
nouvelles cartes de base au 1/20 000.
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Représentation conique, directe, tangente et
conforme : représentation de lambert

Généralités sur les représentations planes conformes

Module linéaire m

Le module linéairen garde une valeur constante le long de lignes appsigegtres;
il est toujours positif, jamais nul. La ligne sur laqueti@st & son minimum s’appelle

I"isomeétre centrale

Fig. 2.17. : Distance d'une isometre
a l'isometre centrale

L'isomeétre sur laquellen= 1 (sans
déformation), est le paralléle de tan-
gence du cbne.

m est fonction de la distandgdans
le plan, fig. 2.17.) entre le point i et
lisometre centrale ; cette fonction
est du typem=1+cd? ol c est
une constante en m ou km et en
m~2 ou knT? (voir démonstration au
paragraphe 3.4.2.1.).

Aussi, lecoefficient altération linéaire est :

Image d’une géodésique (G) de I’ellipsoide

L'image plane (g) de la géodésique (G) n’est pas une droite mais une courbe quelconque
(9) (ab, fig. 2.18.). La courbure de (g) est nulle dans la direction perpendiculaire aux
isomeétres ainsi que sur I'isométre centrale. L'image denélémentaire de (g) est un

segment de droite(ab ou ac, fig. 2.19.).

Ellipsoide
B

(G)

Fig. 2.18. : Image d’'une géodésique
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Fig. 2.19. : Image de deux géodésiques particulieres

La concavité de l'image plane (g) est tournég
vers l'isométre centrale. Exemple : arcs ab et cd,
fig. 2.20-a. Lorsque la transformée (g) de la géo-
désique (G) coupe I'isométre centrale, leur poirt
d’intersection est pour 'image plane (g) un point
d’inflexion.

Représentation conique directe
Dans une telle représentation (fig. 2.20-b.) :

. les méridiens ont pour image d#wites

a (g>
b
\(ﬂo\ isométre
h -—— - ——-—Centrale
C
d

Fig. 2.20-a. : Concavité
d’une géodésique

concourantesau point p, image du péle P ;

. les paralléles ont pour image degcles concentriqguesle centre p et de rayéh.
L'espacement irrégulier des paralléles permet d'assurer la conformité de la

projection ;

Isométre centrale

Fig. 2.20-b. : Représentation conique directe
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le point A de I'ellipsoide de coordonnées géographigaeg)(a pour image sur le
plan le point a de coordonnées polaifis ¥ telles que R = f(¢@) ety = g(A). Ces
relations sont indépendantes (fig. 2.21.).

Ellipsoide

(o)

JA=V r=JA.cosP=v.cos®

Fig. 2.21. : Représentation conique directe

Représentation conforme

Dans une représentation conforme, il y a égalité du module linéaire en un point dans
toutes les directions autour de ce méme point, et en particulier en direction du paralléle
et du méridien. Doney, = m, (M, est le module dans la direction du parallele de latitude

¢ etm, le module dans la direction du méridien de longitdidéls sont définis par :
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_aa _ Ry _ aa _ —d%
== t =
M= AA, rodr o ™ T AA, prdg

ou r est le rayon du parallele de latitugle

9% est le rayon du cercle image sur le plan du paralléle de latftude
p est le rayon de courbure de I'ellipse méridienne.

D’ou on détermine la convergence des méridigpar intégration :

dy - d® _r [1]
dAa R plde

Ces deux dérivées sont indépendantes donc égales a une cdfistante

Onen déduitdg/}i/ =K [2], dofy= KOA-A,). |

y est la convergence des méridiens ;

A, est la longitude du méridien origine ; dans la représentation Lambert, le méri-

dien origine est le méridien de Paris.

Par ailleurs, de [1] et [2] on déduitqu% = —Kpfld’ = _KvaE:)i«p = -K[E [3]

Par intégration de [3], on obtientl&itude isométrique £:

— d¢ _ (., ¢00] _e ,1+elkin
g= (L4 [t I, J——.I
[vosy = M * 5072 M e teing

£ est exprimé en radians ;
e est I'excentricité définie au paragraphe 2.2.1.

En intégrant [3], on obtient :%X = C Cexp(—KE)

On remarque qu€ =R pour¢ = 0. La constant€ est donc égale au rayon du cercle-
image de I'équateuf.

Représentation tangente
Une représentation tangente admet pour isomeétre centrale un parallele de ¢gtitude

(fig. 2.22.). Sur 'isométre centrale, le module linéaire esf = 9:—% K=1;
[0}

ro _ V,Cosp,

donc K = =2
onc %, 7

;orsing, = ;onendéduit; K = sing,
y=(A—-A,)sinlp,

R, = Vv, [otg,

Mo
Ro
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A partir de [3], par intégration entre I'isométre centgg/et un paralléle, on obtient :

o dR ¢
— = [ KOE
.r% R %
dou INR—-InR, = KOE-£)

R
donc In@— = -KQE-£)

(o]

et| R = %0 [éxp[—(£—£o)sin¢o]

Application

Calculer le rayori® et la convergence des méri-
diensypour le point ayant pour caracteéristiques

¢ =54,273618 gon) = 2,607 614 3 gon, origine
Greenwich, ces coordonnées géographiques étant
données sur l'ellipsoide Clarke 80. Le parallele
de tangence est situégg = 55 gon. Le méridien

Fig. 2.22. : Isométre centrale de Paris est &, = 2,596 921296 gon (2° 20
14,024 999) a I'Est de Greenwich.

Réponse

y=0,008131024 gon;
£=0,974594 822 radf, = 0,991 996 665 radk = 5 458 286,187 m ;
% =5530 992,755 m.

Module linéaire et altération linéaire

Calcul de la valeur du module linéaire ou module
de réduction a la projection
Dans une zone voisine de l'isometre centrale de latifijdele module linéairen est

2
définiparm=1+ d_2 ou R?=v.p etdest la distance du point & isometre centyggle
2R

Démontrons ce résultat en nous reportant a la figure 2.21. du paragraphe 3.4.1.3. ci-avant.
Les points A et Aétant trés proches, on assimile I'arc Afa tangente en A (ou en)A

ainsi, dans le triangle rectangle AKJAH = dr (dr négatif), 'angle A est égal &. On
a: d=—AA,.sing; or AA,=p.d¢;
d’'ou 3—; = —p[Bing .
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En reprenant I'équation [3] du paragraphe 3.4.1.4

on obtient : d% K 9———
d¢ r

Le module linéairam = % K peut s’exprimer en

fonction deg, paralléle voisin de I'isométre cen-
trale ¢,, et se développer comme suit :

m(¢,) = 1 le long dep,

m(¢) = m(¢,)
($—05)°
* |G| -0+ [4)}0 re(9) ;
[3:;} = 0 cam=1 surl'isométre centrale de Fé% ifﬁu?e iin%?i(r:lejl
latitude ¢, ;
(¢ (90— 9,)°
dou m(¢)-1+[d¢ L Lo 9.

2
Pour déterminerd—n; on sait quen = %K

d¢
donc:
d@t %dr
d¢ = K D—u = ——(K Op T — G Opsing ) = —J(K sing)
en dérivant a nouveau par rappotit aon obtient {d T} = % [tosp, suivi
d¢ lo o

de trois termes dans lesquefs< sinp,)) est en facteur ; oK = sing,.

Nous savons quéR, = v, cotd, et, = v, cosp, donc [d ”21 = %’
¢p"do Yo

dou |m(¢) = 1+ -2[—)‘;’— ¢ - d)o)2 +&(¢)| aveop et@, en radian.

o, (¢ — ¢, ) represente la longueur de 'arc sur I'ellipse méridienne entre les latpudes
et ¢,; c’est donc la distance entre l'isometre centrale et le parailefoit d cette
distance, on obtient alors :

m(¢) = 1+ p° D(¢ 0> = 1+ p°IIED[F:1+—2 en assimilantv, . p, = R2.
2R
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L'altération linéaire s’exprime alors comme sujtk = m—-1= —

Afin de réduire la grandeur de cette altération, le module linéaire est multiplié par un
facteurm,_appelénodule de réduction d'échellechoisi de maniéere a obtenir un module
linéaire égal a 1 sur deux paralléigset ¢,, distants de 1 grade de latitudgsoit

100 km environ)de l'isometre centraleg, (fig. 2.23-b.). On réalise donc pour chaque

paralléle une homothétie par rapport a son centre, ce qui revient a rendredéazine
a l'ellipsoide. Le rapport d’homothétie esty = 1/m(¢,) = 1/im(¢,). Cette homothétie

est pratiguement équivalente a une translation du cone de projection « vers le bas »
(fig. 2.23-b.). En effet, le nouveau module a pour valeur :

m = m . m(9) =m(@)/mi,0u ) = [1+ 22 Tp-9)°] 1 [1+ L2 0py-9)°]
Or, les termes Zp_‘;, H¢-— ¢0)2 ethT" ¢, — ¢0)2 sont trés petits devant 1, donc on

peut écrire quem = [ 1+ ¢ (¢~ 9)°| ] 1- 7 9~ 9,)°)

Donc m = 1+ 2% E(¢—¢0)2—2"—;0 g1 9,)° soit|m, =m() —2%’0 01— 0,)°) -

Le terme 1-— Zp—‘j ¢, — (110)2 vaut environ 0,999 877 = 1 — 12,3 %Iuelle que soit
(o)
la zone Lambert.

Si les infiniment petits d’ordre supériews(@) ne sont pas négligés, on obtient exacte-
ment (1 — 12,258 . 10 pour la zone Lambert Il, (1 — 12,25 ~Hpour la zone Lambert
et (1 -12,266.16) pour la zone Lambert I.

Le coefficient d’altération linéaire (a fores) devient kr = (1 +d?/2R?). (1 - 12,3
.10 — 1 soit kr = d?/2R? — 12,3. 16°quelle que soit la zone Lambert.
Remarque

L'isométre centrale, sur laquelle le module linéaire est minimum, reste I'image du
paralleleg, bien que le module linéaire y soit different de 1 (voir les valeugs @¢
¢,au §3.4.4.2).

Dans I’homothétie définie précédemment, le rayon de I'image d’'un parallele est :

R = m_.R, Cexp[—(£ - £,) sing,]
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0,99988

Fig. 2.23-b. : Artifice du cone de projection sécant a I'ellipsoide

Calcul de I’altération linéaire

Il est possible de calculer le coefficient d’altération linéaire sur un parallele distant de
de l'isométre centrale.

Exemple
2
d=50kmdep, kr=-L _123.16°~(3,1-123).16=-9,2 cm/km
2R
d =150 km kr= (27,6 — 12,3). 16 = + 15,3 cm/km, etc.

Il suffit donc de connaitre la latitude d’'un point pour en connaitre I'altération linéaire.

Soit un point a la latitudep = 48,42 gon. Il se situe a 0,58 gon au sud de I'isométre
centrale 49 gon. Dond= 0,58% 100 = 58 km, 1 gon en latitude donnant environ 100
km sur la surface de I'ellipsoide. En ce poikt=—12,3 + 58/ (2x 6 380f= — 12,3
+4,1 =-8,2 cm/km.

Sur des documents s’appliquant aux feuilles au 1/50 000, I'lGN propose un moyen
graphique de calcul de : par exemple, pour la feuille de Gradgesst déterminé sur un
graphique équivalent a celui de la figure 2.23-c.

La feuille est limitée par deux méridiens de@oa de différence de longitude et par deux
paralleles de différence de latitude @@n. Pour un point A de latitude 48,42 gon
(exemple précédent), on retrouve une altérdtiofgale a — 82 mm/km.
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8 N S
? kr = -103mm/km 5 ?

- RA, l”’ 48G 60
o | _________
s A

-80 Je ----- — 48G 42
kr = =79mm/km 486 40
Fig. 2.23-c. : Calcul de I'altération linéaire d’apres la feuille IGN

Si le point est donné en coordonnées planes Lanthev) (il faut calculer ses coordon-

nées géographiques et, dans ce cas, la latitude suffit puisque I'altération est fonction de
la distance a I'isomeétre centrale. On peut aussi utiliser des abaques darerafdnc-

tion des coordonnées (chap. 4 § 7.1.6).

Le tableau COORDON.XLS du cédérom de l'ouvrage permet de calculer le
& coefficient d’altération linéairkr pour un point donné en coordonnées géogra-
Excel 7 phiques ou Lambert ; le tableau ALTERAT.XLS permet d’obtenir divers aba-
ques donnant le coefficiekt pour toutes les zones Lambert.

L’image d’une géodeésique

L’image de la géodésique AB de ‘ellipsoide

ellipsoide

Fig. 2.24. : Image d’'une géodésique
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Limage d’une géodésiqudB  est une couglie  dont la concavité est toujours tournée
vers l'isométre centrale de latituge.

Pour effectuer des calculs dans le plan (résoudre des triangles par exemple) a partir des
mesures angulaires réalisées sur le terrain, les réductions a fa sur sont (fig. 2.24.) :

. connaissant le module linéaimg la réduction de la distan@&B  sur I'ellipsoide a la
distance plane de la cordd |, trés peu différente dedlarc ;

. laréduction des observations angulaires de Edrc a la abvde

II'y a conformité dans la représentation, c'est-a-dire que les angles sont égaux :
— — T~ .

(AB, AC) = (ab, ag (fig. 2.24.).

Les calculs sont effectués sur les triangles plans abc ; les angles du triangle sont ceux
définis par les cordes alors que les angles observés sont ceux définis par les arcs. Il faut
donc les corriger de la quantité ¢fig. 2.24.).

Réduction de I’arc a Ia corde
On appelle cette réductiondarrection de do.

Cette correction s’applique soit aux gisements observeés, soit aux directions observées
afin d’obtenir les gisements réels a introduire dans les calculs.

Cette correction est accompagnée d’'un signepour le connaitre, il suffit de savoir,
comme indiqué au paragraphe 3.4.1.2., que la transformée d’une ligne géodésique tourne
sa concavité vers le paralléle origine (isométre centrale) sur le plan (fig. 2.25-a.).

[}
©
C
<
. .o c|.© \Olqg) o
b: point visé Ll 5e xS
. ; Ol o) &
a: station o Lo & @\\@
g0 %% ¥
Vi b.

Fig. 2.25-a. : Signe des corrections de
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On démontre que cette correction est égaledw,;,, = % s tab

I, étant la courbure dab  au tiers de ab a compter de a.

Remarque

. La transformée de la géodésique
n'étant pas un arc de cercle, on a

|dvgy| # |dovy, | ; C’est pourquoi la cor-
rection fait intervenir un poink, situé au

tiers de la courbe, qui correspond a la
courbure moyenne (fig. 2.25-b.).

. dv est nulle pour une visée perpendi-
\ culaire aux isometres cérest nul.

2m . [ est tres faible, par conséquent la
_ [ VA S . X

réduction de d est de I'ordre de quel-

gues dmgon au maximum ; elle est sou-
vent négligeable, en particulier pour des
visées de portée inférieure au kilomeétre.

Fig. 2.25-b. : Correction delv

Cette réduction est également natgequi signifie « réduction a la corde ».

Calcul pratigue de dv
On peut déterminer la valeur de du moyen de trois méthodes.

. Premiére méthode : sur des documents s’appliquant aux feuilles au 1/50 000, I'lGN
propose un moyen graphique de calcul dephr exemple, pour la feuille de Grasse,
on déterminedégale akK.dM (fig. 2.26.), ou d est notée, dM étant la valeur (en
kilométres a 0,5 km prés) en projection de la visée ab sur la direction des paralléles
géographiques & un coefficient donné en seconde centésimale par kilométre, c’est-
a-dire en dmgon par kniK(peut aussi étre extrapolé sur une carte des altérations au
1/500 000).

Par exemple, on obtient pour la visée AB (fig. 2.26.) :

. station en A (982 165,63 ; 154 744,35)
. Vvisée sur B (985 198,63 ; 165 754,74)

On place ces points sur la carte : leurs coordonnées géographiques sont proches de
5,27 gon Est de Paris et 48,44 gon Nord pour A, et 5,31 gon Est de Paris et 48,55 gon
Nord pour B. Au point T, situé au tiers de AB a partir de A, la valel st 0,41
dmgon/km (fig. 2.26.).
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Fig. 2.26. : Détermination du coefficient K sur une feuille IGN

Pour AB, M = -3 km, (c’est la difféerencX, —Xg)onad=-3.0,41=-1,2
dmgon alors que la visée a une portée de 11 km.

. Deuxiéme méthode : a partir de I'expressiom =,1 u, ;. AA, ., dans laquellg, ,
est une expression complexe tabulée par I'lGN en fonction de la latitdide lat
différence de longitude entre les deux points.

. Troisieme méthode : par la formule simplifiée,

AE
dvgp = s Eé[(Nl/sdeab—zoo) dmgon.

AE (km): différence d’abscisse entre les deux points ;
N,,;(km): ordonnée du point situé au tiers de ab ;

s: signe de la correction dev onction de la position de ab par rapport a l'isometre
centrale et au méridien de la station (fig. 2.25-a.).

%

Ewcel 7

Application

Calculez au moyen de la derniére formule de la correctiorvgmudr la visée AB
donnée précédemment.

Réponse

dv= 1[3,03/128.(158,4 — 200 — 1 dmgon (pour une visée de 11 km).
Voir d’autres exemples de calcul, chap. 3 §4.4.2 et §6.8.2

Le tableau ALTERAT.XLS du cédérom permet de calcutepdur une visée
donnée. La fonctionwd(Xstation, Ystation, Xvisée, Yvisé) ajoutée aux fonc-
tions d’Excel par le tableau MENUTOPO.XLS effectue un calcul automatique
de a (le numéro de zone Lambert doit figurer dans les ordonnées en milliers de
kilométre).
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Emploi en France de la représentation Lambert

La représentation plane de I'ellipsoide de Clarke est utilisée en géodésie et cartographie
sous forme de zones a champ restreint (§ 3.4.4.2) dans le but de limiter les déformations
de réduction a la projection.

Méridien origine A,

Le méridien origineX = A,) est le méridien de Paris situé a I'Observatoire de Paris. Il
est a une longitudg, = 2,596 921 29@on a I'Est du méridien de Greenwich. En France,

le méridien de Greenwich passe a proximité des villes de Tarbes, Angouléme, Le Mans
et Le Havre et celui de Paris prés de Carcassonne, Bourges et Amiens.

Isométres centrales ¢,

La France métropolitaine est divisée en quatre zones étagées du Nord au Sud dont la
latitude des isomeétres centrales est : 55 gon pour la zone « Nord » dite Lambert | ;

52 gon pour la zone « centre » dite Lambert Il ;
49 gon pour la zone « Sud » dite Lambert lll ;
46,85 gon pour la Corse dite zone Lambert IV.

Pour réduire l'altération linéaire en

.y . Latitud Module m kr=m -1
limite des zones, on limite ces der-|_— " e (gon) : :
nieres &, + 1,5 gon, soit 150 km de |#* 1.5 1,00016 +16 cm/km
part et d’autre de l'isometre centrale| ¢, 1 0
et on multiplie I'ellipsoide modéle

P ,p . 2 9, 1-12.107 — 12 em/km
par un module de réduction d’échelle
m, dont la valeur par zone est donnég % 1 0
dans le tableau ci-contre. $,-15 1,00016 + 16 cm/km
Le coefficient d'altération linéaire
devient alors kr = —12 cm/km
sur l'isometre centrale¢, et le
coefficient d’'altération devieritr =

L Zone m
+ 16 cm/km en limite de zone.
1 0,99987734 =1-12,266.10"

Lfes V‘?"e“f_s exactes du module dg I 0,99987742 =1-12,258.10°
réduction linéairem = 1 + kr par
zone sont données au paragraph n 099987750 =1-12,25.10
3.4.2.1. Nous les rappelons ci- v 0,99994471 =1-5,529.10"

contre.

A la limite de deux zones Lambert, sur tnamde de recouvrement de 20 knde large,

les coordonnées des points sont calculées dans les deux zones. En effet, les coordonnées
et la valeur dé&r sont différentes pour le méme point exprimé dans deux zones adjacentes
du fait de la différence des cdnes de projection.
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C’est pourquoi une zone appeléambert Il étendue a été créée de maniére a obtenir
un systéme de projection valable sur tout le territoire ; elle consiste a étendre le qua-
drillage Lambert de la zone Il (centrale) a toute la France.

Un chiffre précédant directement I'ordonnée précise la zone dans laquelle se situe le
point: 1 dans la zone |, 2 dans la zone Il et 3 dans la zone lll. Par exemple, le point de
coordonnées 982 152,25 m et 3 154 989,65 m est un point de la zone Lambert Il ; son
ordonnée dans cette zone est 154 989,65 m.

%

Excel 7

Le tableau COORDON.XLS du cédérom de 'ouvrage permet de transformer
des coordonnées exprimées en Lambert I, Il ou IV en Lambert Il étendu (voir
aussi 'exemple de calcul au paragraphe 3.4.5.2.).

Pour éviter des coordonnées négatives a I'ouest du méridien de Paris et au sud des
isometres centrales, on décale les coordonnées du point origine de chaqug, zone (
No) :

. E, = Constante Est = 600 km a l'ouest ;

« N,= Constante Nord = 200 km au sud.

Ces constantes sont différentes pour la zone IV (Corse) ; elles sont données dans le
tableau ci-apres.

e ¢, | C**Est | €' Nord R, m. R, ) 9,
(gon) | (km) (km) (m) (m) (gon) (gon)
I |55 600 200 5458 286,187 | 5457 616,674 | 53,998 358 72 | 55,995 457 37
I |52 600 200 6000 431,301 | 5999 695,768 |50,998 798 84 | 52,995 571 67
|49 600 200 6 592 712,692 | 6 591 905,085 | 47,999 212 53 | 49,995 659 79
IV | 46,85 234,358 | 185,861 369 |7 053 690,172 | 7 053 300,173 | 46,178 208 71 | 47,519 626 08
I, |52 600 2200 6000 431,301 | 5999 695,768 |50,998 798 84 | 52,995 571 67

La derniere ligne du tableau I} représente la zone Lambert Il étendue a tout le

territoire.

La carte (fig. 2.28.) montre guadrillage Lam-
bert par rapport aux méridiens et paralléles.
Chaque méridien devrait étre constitué en proje
tion de quatre lignes brisées correspondant a
guatre zones Lambert, invisible a cette échellg.
En effet, les méridiens sont perpendiculaires ay
images des paralléles origines (isometres ce
trales) et ces paralléles ne sont pas rigoureus
ment concentriques (fig. 2.27.).

Reportez-vous au paragraphe 4. pour observer
les répercussions sur la carte de base au 1/25 000.

Fig. 2.27. : Trois cones
de projection
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Fig. 2.28. : Quadrillage du systéme Lambert national

Transformation de coordonnées

Les formules suivantes transforment des coordonnées géographiques en coordonnées
Lambert sur I'ellipsoide Clarke 80. Les résultats des paragraphes 3.4.1. et 3.4.2. sont
utilisés pour calculer les coordonnées polaitesy() en fonction deX, ¢).

Transformation des coordonnées géographigues (A, ¢)
en coordonnées lambert (E, N)

. Transformation des coordonnées géographiques €n coordonnées polaires ()

Ona:y =(A-A) sing,
R = m_ R, Oexp[—(£ - £,)sing,] aprés avoir calcul&_ , £ et£,.

. Transformation des coordonnées polaif&s (/) en coordonnées géographiques
(E.N)
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On voit sur la figure 2.29-a. que
pour un point A du plan de coor-
données polaires, y), les

coordonnées cartésiennes Lamt
bert sont les suivantes :

EA = E0+%S|ny T H ' :'
Ny = Ng+m_ TRy —R cosy Ny . :
I
- .6|._._.?0._._._|_._. - —— E
| Ea

Fig. 2.29-a. : Transformation des coordonnées
polaires en coordonnées cartésiennes

Transformation des coordonnées lambert (E, N)
en coordonnées géographiques (A, ¢)

EA — Eo
NO + mL [?Ro - NA

—N, +
On calcule®, et£ et on en déduith = My [Pt —Na * N ;

dot: A=A+ —L—

On a (fig. 2.29-a.) : tgr= Sing
[0}

cosy
, _ 1 . (R L .
Ensuite, on calcul€ = £,+ —— [n O exprimé en radian.
sing, ¢ U

. Enfin, ¢ est calculé par approximations successives a 'aide de :

= o, 0| _eqp ltelbing
£ In[tanEhJ'zDJ 2 N T (e Tsing)

Application

Exprimez en Lambert Il étendu le point suivant donné en Lambert 11l :
(E,, =982 058,965 m ; ]\ = 3 155 944,160 m), situé au LTGC d’Antibes.

Réponse

1) Transformation en coordonnées géographiques sur I'ellipsoide Clarke 80 :
£,=0,854591 098 rad £=0,842 641 708 rad R =6 646 950,161 m
y=3,661234312gon A=7,857974592gon ¢ =48,449 472 529 gon
kr =—8,5 cm/km

2) Transformation en Lambert Il :

R =6354961,193 m y= 3,835 142 8 gon.

(E, =982 605,846 m ; N= 1 856 262,586 m) kr = 140 cm/km.

GEODESIE, CARTOGRAPHIE

39



Remarque

On remarque, a partir de I'exemple précédent, que la valeur du coefficient d'altération
linéairekr serait trés importante s’il n’existait en France qu'une seule zone (1,40 m au

km & Antibes en Lambert Il étendu) et qu’en raison du fait des différents cbnes de
projection, les projections des méridiens ne sont pas paralléles (environ 0,17 gon
d’écart sur la convergence des méridiens a Antibes).

Pour trouver la correspondance entre I'ordonnée 1 856 km en Lambert Il étendu et
3156 km en Lambert Ill, on doit considérer une translation de repére de 1 300 km en
ordonnée (1 000 km pour le changement de zone et 300 km entre les deux axes des
abscisses).

Changement d’ellipsoide

Si les coordonnées géodésiques de départ
sont exprimées sur un ellipsoide autre que
Clarke 80 (par exemple IAGRS 80 pour les
données brutes GPS, chap. 7 § 1.), il faut
les convertir en coordonnées géodésiques
sur Clarke 80 avant d’effectuer les calculs
détaillés au paragraphe 3.4.5. précédent.
Pour cela, on doit d’abord exprimer ces
coordonnées dans un repére géocentrique
(fig. 2.29-b.) défini au paragraphe 2.2.3.1

Le point O est alors le centre de I'ellipsoide

utilisé. Les coordonnées d’un point soht (

Fig. 2.29-b. : Coordonnées géocentriques @, N), h étant la hauteur exprimée en métres
sur la spheére du point au-dessus de I'ellipsoide.

Pour la suite, reportez-vous a la figure
2.29-c.

Transformation des Coordonnées géodésiques en coordonnées
géocentriques sur I'ellipsoide 1

Pour transformer des coordonnées geodésiques _

(A, 8., h,) en coordonnées géocentriquiss, (v,, |1 = (Va+ ) [0S, ECQSAI
Z,), on applique les formules suivantes : Yi = (vi+hy) [Z:osqbl [sinA,
Z; = (v, {1-e/") +hy) Csing,
e etv sont respectivement définis aux paragraphes
2.2.1.et23.1.2.
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Changement d’ellipsoide : ellipsoide 1 vers ellipsoide 2

Pour changer d’ellipsoide, il suffit de
faire intervenir les décalages d'origine
(tx, ty ett2) entre les deux ellipsoides
ainsi qu’un éventuel anglé entre les
axes des X dans les deux reperes (déc
lage de [lorigine des longitudes,
fig. 2.29-c.).

D

Ce changement de repére peut aussi étre

effectué partransformation a trois ou

sept parametres Dans ce dernier cas,
on introduit trois translations, trois rota-
tions et une homothétie ou mise 3
I'échelle. Ces parameétres sont calculé
pour une zone donnée a partir de plu

172)

Fig. 2.29-c. : Changement d’ellipsoide

sieurs points déterminés sur les deux
ellipsoides (voir tome 2 chap. 1 § 10.3).

Par exemple, pour passer de I'ellipsoide IAGRS 80 (systeme WGS 84) a I'ellipsoide
Clarke 80, on effectue un décalage d’originetde= (168 m,ty = 60 m,tz = — 320 m),
mais pas de rotation autour €6 = 0) puisque les origines des longitudes (Greenwich)

sont identiques. Donc :

<
1

N
N
I

X, = X; [cosB + Y, [kinO + tx
—X,; [Bin@+ Y, [osO + ty

Remarque

Ces décalages d'origine sont a ajouter aux coordonnées dans le premier systeme. lls
représentent donc les coordonnées de I'ancienne origine dans le nouveau repére ou
encore les opposées des composantes du vecteur de translation.

Transformation des Coordonnées géocentriques en coordonnées

géodésiques sur I’ellipsoide 2

On effectue le calcul inverse du calcul présenté au paragraphe 3.4,6d,. eth, sont

donnés par :

R.tang, = Z,+ v, [e§ Osing, avec R, = A/X§+Y§ = (v, + hy)cosg,

GEODESIE, CARTOGRAPHIE 4'



La latitudeg, s’obtient par approximations successivesest aussi fonction dg,).

Application

Déterminez les coordonnées Lambert du point A de coordonnées géodésiques sur
I'ellipsoide IAGRS 80 :4=7°4 23,472 12; ¢ =43°3617,141 70; h= 157,450 m).

Réponse

X, = 4 590 781,336Y, = 569 630,443 Z, = 4 376 505,933
X, = 4 590 949,336 Y, = 569 690,443 Z, = 4 376 185,933

A, = 7,073 667 94° (7°'£25,20459) ; ¢, = 43,604 736 78° (43° 367,05240)
h, = 116,582m.

Finalement £ = 982 177,774 mN = 3 155 974,537 m H = 108,08 m.

L'altitude par rapport au géoide vatit=h —A ; A est la distance entre I'ellipsoide et
le géoide ; elle vaut environ 8,5 m a Antibes (voir § 6.1). L'altitdaiéest ici qu'indi-
cative.

Ces calculs peuvent étre effectués automatiquement a partir du tableau
COORDON.XLS du cédérom de I'ouvrage.
Ewcel 7

Remarque

Le calcul effectué a I'aide d’'un tableur permet facilement de voir que la précision de
huit & neuf chiffres apres la virgule sur les angles (en décimal) est nécessaire pour
obtenir le millimétre sur les coordonnées. Un ordre de grandeur intéressant a mémo-
riser est que sur la terre, un angle au centré dertespond environ a 30 m a la surface

de la terre (10" correspondent donc environ a 3 mm) et queotrespond environ a

1,8 km.

Représentation cylindrique transverse conforme
de Pellipsoide « universal tranverse mercator » utm

Représentation cylindrique conforme

En représentation de Mercator, la terre est considérée sphérique. La projection s’effectue
sur un cylindre d'axe passant par les pbles et tangent a I'équateur (fig. 2.30-a.).

En projection, I'équateur est représenté par une droite non déformée (avant homothétie) :
c'est lisometre centrale. Les méridiens sont des droites paraléagjistantes et
perpendiculaires a I'équateur. Les paralléles sont des droites perpendiculaires aux méri-
diens eteur écartement est calculé en fonction de la latitude de sorte que la repré-
sentation soit conforme
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Méridien origine

Equateur (isométre centrale)

Fig. 2.30-a. : Projection cylindrique conforme de Mercator

Coordonnées en projection d’un paint M (A , ¢)

. Pour une sphére de rayBnnous avons E = R[A et N= R[In{tan QD}

Pour un ellipsoide de demi grand axele demi petit axb et d’excentricitée:

E=aA; N=a. [In[tang‘j g%} gﬂn[%gﬂ

Dans ces formules, la latitudeet la longitudep sont exprimées en radian.

Altération linéaire

. Le module linéairem = ﬁ vaut 1 & I'équateur et est infini aux pdles.
Ceci montre que ce type de représentation est plus adapté aux régions équatoriales. On
se limitera généralement a des latitudes de 3° de part et d’autre de I'équateur.

2
L2 N—2 en un point de

2R

Pour des valeurs faibles de la latitule m= 1 + =1+

2

coordonnéesH, N). Le coefficient d’altération linéaire vaut dondr = N—Z

2R

kr est donc une fonction parabolique de N pres de I'équateur.

Apres homothétie de modute = 0,999 330n obtient les valeurs extrémes suivantes de
I'altération linéaire :

. kr=-67 cm/km sur I'équateur ;

« kr=0cm/km pour = + 2° (ou¢ = -2°) ;

. kr=+71cm/km poup = + 3° (ou¢p = -3°).
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Avantage de cette représentation

Etant des droites paralléles, les méridiens sont coupés sous un angle constant par une
droite (voir la définition de la loxodromie au paragraphe 2.3.2.1.). Ceci permet en navi-
gation de fixer facilement le cap. Mais la route la plus courte (ou orthodromie) étant une
géodésique projetée suivant une courbe sur le plan, on adopte un compromis entre
I'orthodromie (cap modifié en permanence mais chemin le plus court) et la loxodromie
(cap constant mais chemin plus long). Ainsi les cartes marines sont une projection UTM

Représentation cylindrique transverse

Cette représentation consiste a
circonscrire I'ellipsoide dans un
cylindre le long d'un méridien ;
le cylindre est dans ce cas d'axe
perpendiculaire a la ligne des
poles (fig. 2.30-b.). On repré-
sente un seul fuseau (fig. 2.31.).
Les autres fuseaux sont identi-
ques.Les calculs dans un seul
fuseau sont donc suffisantsce
qui est le principal avantage de
Fig. 2.30-b. : Projection UTM cette représentation, la plus uti-
lisée dans le monde.

Le systeme international ED 5Byropean Datum 195Qutilise la projection plane UTM
associée a I'ellipsoiddayford 1909 Son point géodésique fondamental est a Potsdam.

. le méridien origine de longitudi a pour image une droite (axe des ordonigasir
laquelle les longueurs sont conservées avant homothétie (a un facteur 0,9996 pres) ;

. I'équateur a pour image une droite perpendiculaire au méridien origine de longitude
A, qui est I'axeE (axe des absciss&sfig. 2.31.) ;

. le point M de coordonnées géographiquesj a pour image le point m de coordon-
nées rectangulaireg,(N) ;

. les méridiens ont pour image des courbes concaves vers l'isolpgtre

. les paralléles ont pour image des courbes convexes vers I'équateur.

Ce systéme divise la terre en 60 fuseaux de 6° d’amplitude en longitude (fig. 2.32-a.) de
maniére a limiter I'altération linéaire en limite de fuseau. La numérotation commence au

méridien 180° ; elle est croissante d’Ouest vers I'Est. Le méridien de Greenwich sépare
les fuseaux 30 et 31. L'ensemble des fuseaux est identique.

Dans chaque fuseau :
. surl'isométrel , le module linéaire est pris égal & 0,9996 ;
. lisometre centrale est I'image du méridien orighe
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pour éviter les abscisses negatives, le point O de coordonnées géographigijes
ety =0, origine des axdsetN (X etY), a pour coordonnées :
E, = 500 000 m (500 km),

N, = 0 dans I'hémisphere Nord, 10 000 000 m (10 000 km) dans I'hnémisphére Sud.

(v)

-—>E

(A o)
Fig. 2.31. : Projection UTM

Equc\e\ﬂ

6] 6]
I I
)\o )\0
P’ I I
%
Point O (500km ;
+3° +9°

Fig. 2.32-a. : Différents fuseaux du systeme UTM

Dans un tel repere, les abscisses de points d'un méme méridien ne sont pas égales.
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Coordonnées rectangulaires

Par principe, elles sont pratique-
ment identiques a celles de la
! représentation cylindrique non
transverse. Pour un point P, il faut
dans les formules du paragraphe
3.5.1.:

. inverser le rble d& etN;

. remplacer la latitude par I'angle
au centre interceptant I'arc HP
(fig. 2.32-b.) ; cet angle varie de
la valeurA si P est sur I'équa-
teur a 0 si P est au pdle ;

i . remplacer la longitude par I'an-
gle interceptant I'arc jH.

Fig. 2.32-b.: Coordonnées planes UTM

E? Ces calculs font appel a la théorie des nombres complexes. Le calcul complet

est détaillé dans le tableau COORDON.XLS du cédérom de I'ouvrage.
Excel 7

Applications avec utilisation du tableau de calcql

a) Déterminez les coordonnées UTM du point suivant donné en coordonnées géogra-
phiques sur I'ellipsoide Hayford 09 : M € 6° 50 16" ; ¢ = 43° 3340")

b) Déterminez les coordonnées UTM du point suivant donné en coordonnées géogra-
phiques sur I'ellipsoide Clarke 80 : M € -5° 300" ; ¢ = 34° 450")

Réponses

a) M (325 362,802 m ; 4 825 487,350 m), fuseau 32.
b) M (271 145,459 m ; 3 847 883,647 m), fuseau 30.

Altération linéaire

En un point de longitudé comptée a partir du méridien origine du fuseau, le module

linéaire vaut m = Z:—ols—/\' En un point de coordonnées, (N) proche du méridien
2
origine (3° de part et d’'autre), le coefficient d’altération linéaire vaut dom:%.
2R

Aprés homothétie de facteur 0,998 @ — 40 . 16, 'altération linéaire vaut :

. 40 cm/km sur I'isométre centrale ;
. 0cm/km a 180 km de l'isomeétre centralieX 320 km olE = 680 km) ;
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. + 98 cm/km at 3° de l'isomeétre centrale (sur I'équateur), $6it 167 km ou

E =833 km.

Réduction a Ila corde ou correction de dv

La courbe ab a sa concavité dirigée vers |

méridien origine ; le signe de la correctioje N b
est donc étudié de la méme maniére qu'au

paragraphe 3.4.3.2. La correction devdut

(fig. 2.32-c.) :

128

E,
— /3km
dvdmgon - |:dem

Par exemple, prés de I'équateur, en limite de
fuseau E = 333 km,N = 500 km), pour une
visée vers le nord de 5 km de portée, op Fig. 2.32-c. : Correction ded
obtient : v = 13 dmgon (en valeur absolue)

E1/3

Convergence des méridiens

La convergencg d’un méridien en un point donné M varie tout le long du méridien de

la valeur 0 a I'’équateur jusqu’a une valeur infinie au pole.

Pour la calculer, il suffit de raisonner dans le triangle sphérique PMH (fig. 2.32-d.) :

cos@t/2 — ¢) = cotA . cot/2-y)

Donc:| tany = tanA sing

La longitude A est
comptée a partir du mé-
ridien origine de chaque
fuseau.

Par exemple, un point
M situé a une longitude

A=7,07° par rapport a

Greenwich et a une lati-
tude¢ = 43,60° est dans

le fuseau 32. La longi-

tude par rapport au mé-
ridien origine de ce

fuseau est donc de 1,93°
Ouest (9°-7,07°), donc
y =1,33°.

; Sing = cotA . tany.

Fig. 2.32-d. : Convergence des méridiens
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Application

Le point de coordonnées géographiglies6® 50 a I'est de Greenwich gt= 43° 33

nord est situé a environ 325 km en abscisse UTM (voir carte fig. 2.36.). Comment
retrouver I'ordre de grandeur de cette valeur ?

Réponse

La longitude supérieure a 6° est de Greenwich montre que nous sommes dans le fuseau
n° 32, c'est-a-dire a 9° — 6° 56bit 2° 30 a I'ouest de l'origine du fuseau 32 d’abscisse

500 km. En notant que le rayon d’un paralléle est a peu pres dgig) a. cosp, on

obtient :

(9° —6°50)(1t/ 180) 6380 cos(43°3B= 175 km. L'abscisse sera d’environ 500 — 175

= 325 km.

Carte de bhase

On a établi au paragraphe 2.
gue le systéme de représen-
tation Lambert est une pro-

jection de la France au

voisinage d'une isométre

centrale sur un cdne tangent
a cette isometre. Les méri-

diens sont donc des droites
convergentes vers I'image p

du pble P et les paralléles
des arcs de cercles concen-
triques de rayofR.

Les feuilles de la carte de
France au 1/25000 sont
découpées le long de méri-
diens et paralleles (ceci
explique gu'une carte IGN
se lit toujours face au nord
géographique) ; les cbtés Est
Fig. 2.33. : Découpage de la carte de base et Ouest de la carte sont
donc convergents et les
cOtés Nord et Sud sont des
arcs de cercles (fig. 2.33.). Si la convergence et la courbure sont difficilement décelables,
on constate qu’une carte du Nord est plus étroite qu'une carte du Sud de la France.
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Application
a) Calculez la différence de largeur de deux cartes situées aux 49 et 55 gon de latitude
sachant qu’une carte au 1/25 000 a une différence de longitude de 0,2 gon.

b) Calculez et vérifiez graphiquement la convergence des méridiens en un point d’'une
carte.

Réponse

a) 1,374 km = [0,2.sin55n . R — 0,2sin49m . R ,] 1/200. Les valeurs de
m_.R, données au paragraphe 3.4.4.2. On peut retrouver un ordre de grandeur en
considérant que le rayon approche d’un parallele de latiuets égal R, . cosp
avecR,,, = 6 380 km ; on obtient ici 0,21{200) . 6 380 . (cos49 — cos55) = 1,377 km.

b) Par exemple, a Antibeg= 3,66 gon.

Définition du nord

Sur une carte IGN, on remarque en légende le croquis

ci-contre (fig. 2.34.). Il est mentionné : « La déclinaison N M N.C.
magnétique correspond au centre de la feuille,®au L A 1,02 gr
Janvier 1993. Elle diminue chaque année de 0,16 gpn 0°56°

(0° 08) ».

Le nord géographique et le nord magnétique sont dis-
tincts.

Le nord géographiqueest la direction du méridien du
point (ici le centre de la carte) vers le pble Nord.

Le nord magnétique est la direction de l'aiguille
aimantée, c'est-a-dire du champ magnétique terrestre

du moment et du lieu. Le champ magnétique terrestrefig. 2.34. : Nord magnétique
plus intense aux pbles que dans les régions équato-

riales, est tel que ses lignes de champ ne suivent pas la

direction des méridiens mais I'axe des pbles géomagnétiques est incliné deé duir’ 30
I'axe terrestre. Il est en outre sujet a de lentes variations d’orientation.

L'angle entre le nord géographique et le nord magnétique @stlimaison magnétique
d : elle varie dans le temps et dans I'espace (actuellement elle diminue d’environ
0,16 gon par an). Actuellement, la déclinaison est occidentale.

Le « Nord » du quadrillage du systéme de projection est la direction des ordd¥nnées
positifs en ce point (fig. 2.35.) ; il est encore appelé Nord Lambert.
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N.G. N.Lambert
N.M. “ (Y)

Y

Az

Fig. 2.35. : Les trois nords

Dans le systeme de projection Lambert, I'angle entre le
Nord géographique et la direction des ordonnées
positifs en un point est leonvergence des méridiens

y (83.4.1.4).

On appelleAzimut Azl'angle compté positivement en
sens horaire depuis le nord géographi@isementG
I'angle compté positivement en sens horaire depuis le
nord Lambert.

Application

Implantez le nord magnétique en un point du lycée

Réponse

occidentale).

du génie civil d’Antibes.

Cela revient a calculer I'angley & d) que I'on doit ouvrir depuis le nord Lambert
(accessible sur le terrain a partir de la connaissance de deux points du réseau IGN).
1) Convergence des méridiens : elle est soit mesurée graphiquement sur une carte
(angle entre les limites de la carte et le quadrillage Lambert), soit calculée comme au
paragraphe 3.4.5.2~= 3,66 gon a Antibes.

2) Déclinaison magnétique : de 'ordre de 1,02 gon®gardvier 1993, elle diminue de
0,16 gon par an et vaudrait donc environ 0,22 gon®ajarivier 1998 (déclinaison

L'angle a ouvrir depuis le nord Lambert pour obtenir le nord magnétique est donc de
I'ordre de 3,88 gon vers I'Ouest a Antibes.

Renseignements portés en marge de la carte

Les numéros des repéres définis ci-aprés correspondent a ceux de la figure 2.36.

a) Repeérel : numérotation des feuilles adjacentes.

b) Repére 2: en général, le découpage d’'une feuille au 1/25 000 se fait suivant les

méridiens et les paralléles de 0,20 gon en 0,20 gon , représentant une superficie de I'ordre

de 20x 13 a 15 km. Le méridien origine est le méridien de Paris.

La longitude et la latitude des méridiens et paralleéles limitant la carte sont aussi données
en degrés sur l'ellipsoide Hayford 09 ; les longitudes sont exprimées par rapport au

méridien international de Greenwich.
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Fig. 2.36. : Extrait de carte au 1/25 000

c) Repere 3: I'échelle extérieure permet de déterminer les coordonnées géographiques
en degrés dans le systeme européen (ellipsoide de Hayford), le méridien 0° étant le
méridien de Greenwich. Elles sont indiquées toutes les cing minutes sexagésimales.

L'échelle extérieurel2) est graduée toutes les minutes sexagésimales.

d) Repere 4: I'échelle intérieure sert a déterminer les coordonnées géographiques en
gons rapportées au systéme géodésique francais, le méridien origine étant le méridien de
Paris. Elles sont indiquées tous les 0,10 gon.

L'échelle intérieure 1) est graduée tous les 0,01 gon.

e)Repéres %t 6: a I'intérieur du cadre sont portées les amorces du quadrillage kilomé-
trique de la représentation conique conforme Lambert.

Un chiffre précédant I'ordonnée précise la zone dans laquelle se situe la carte : 3 151
indique que le point est situé en zone Lambert IIl, I'ordonnée a lire étant 151 km.
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Application

a) Comment retrouver I'ordre de grandeur des coordonnées indiquées connaissant les
coordonnées géographiques ?

Remarquez que, contrairement a ce que I'on trouve dans beaucoup de logiciels de
topographie, le carroyage est constitué par les intersections des méridiens et des paral-
leles alors que le quadrillage est I'intersection de paralléles aux axes Xde$ Y
coordonnées Lambert.

b) Comment retrouveX = 963 km environ pouk = 5 gon Est ?

Fig. 2.37. : Evolution du carroyage et du quadrillage Lambert

Réponse

a) L'angle Sud-Est a pour coordonnées géographigiue48,40 gon ek = 5 gon. Sur

le méridien origine de Paris, le paralléle 48,40 gon est a 0,60 gon (donc a 60 km) au
sud du paralléle origine de la zone Il qui est 49 gon : son ordonnée est donc 200 — 60
= 140 km ; étant ici situé 5 gon a I'est du méridien de Paris, I'ordonnée du paralléle
48,40 gon sera donc légerement supérieure a 140 km (fig. 2Z187,)= 6 652,71 km ;

la différence d’ordonnée entre la drofe= 140 km et la droite passant par le point

¢ = 48,4 gon etd = 5 gon Est vaut ® 4, (1 — cog) = 9,9 km aveyy =5.sin49

= 3,479 6 gon. On obtiendrait donc une ordonnée de 149,9 km.

b) A cette latitudey = 6 388,58 km et = 4 629,50 km,
donc 5 gon de longitude équivaut a 363,6 km (fig. 2.38-a);
sachant que I'abscisse de I'origine est 600 km, nous obte-
nons ici 963,6 km qui est I'ordre de grandeur cherchée.

Remarquez que, dans les zones proches du méridien ori-
gine de Paris, les méridiens et les paralléles sont pratique-
ment confondus avec le quadrillage.

Fig. 2.38-a.: r=v.co® f) Repéres7 et 8 : afin d’avoir un systéme unique de
repérage pour la France, la chiffraison de la zone Il
étendue est éditée en bleu. Le premier chiffre, ici 1, ne
représente pas un numéro de zone mais I'ordonnée calculée par rapport a I'ordonnée
origine vaut 2 200 m en zone Il

52 GEODESIE, CARTOGRAPHIE



Application
Aux altérations pres, pourquoi a I'ordonnée 3 151 (Lambert 1) « correspond » 1 851
(Lambert Il étendu) ?

Réponse

Il'y a 300 km entre I'axe des X de la zone Il d’ordonnée 2 200 et celui de la zone IlI
d’ordonnée 3 200 (fig. 2.38-b.) ; donc il y a 349 km jusqu’au point M : son ordonnée,
en zone Lambert Il étendue est : 2 200 — 349 =1 851 km

Fig. 2.38-b. : Lambert Il étendu

g) Reperes9 et 10 : a I'extérieur du cadre, les amorces sont celles du quadrillage
kilométriqueUniversal Transverse Mercatu TM). Généralement, les fuseaux 29 et 31
sont chiffrés en noir, le fuseau 30 est chiffré en bleu.

h) Repérell: échelle intérieure (voir le repédg d’intervalle 0,01 gon.

i) Repérel2: échelle extérieure (voir le rep&ped’intervalle 1 minute.

Comme nous I'avons souligné en introduction de ce chapitre, un réseau de points connus
en planimétrie est nécessaire pour effectuer la majorité des travaux de topographie. Ce
n'est pas indispensable dans le cas ou le travail sera effectué en repére local (petits
chantiers ou chantiers isolés). L'Institut Géographique National (IGN) a donc implanté
en France un réseau de points dits « géodésiques » (voir la carte figure 2.39. sur laquelle
on distingue la triangulation d§"brdre achevée en 1958).
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Fig. 2.39. : Triangulation de ¥ ordre

La détermination des points géodésiques s’est faite par la méthtsdandalation , qui
consiste a mesurer les angles et quelques cotés des triangles accolés dont les sommets

sont les points géodésiques.
La résolution de ces triangles donne les positions relatives des sommets. Le probléme
étant d'implanter sur le territoire un ensemble plus ou moins dense de points, on procede

par triangulations emboitées (voir § 5.2)avdres géodésiquehiérarchisés, respectant
ainsi le principe « aller de I'ensemble au détail ». Cela permet d’assurerégigion

homogéneentre les différentsrdres de réseaux.
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Historique de la triangulation *

Le but initial de la triangulation consiste a connaitre la forme et les dimensions de
I'ellipsoide terrestre, puis d’autres objectifs sont venus s'y ajouter ; ainsi elle a servi :

d’'ossature a la carte de France a petite échelle ;

de base a I'établissement des plans cadastraux a moyenne échelle ;

de canevas pour les plans a grande échelle établis pour les grands travaux ;
aux besoins militaires.

L'évolution a imposé des plans a des échelles de plus en plus grandes et donc des canevas
de plus en plus précis :

en 1792, Méchain (1744 —1804) et Delambre (1749—-1822) ont mesuré I'arc de méri-
dien de Dunkerque a Barcelone en vue de la détermination de l'unité de longueur.
Cette chaine méridienne fut le point de départ de la triangulation qui a servi de base
a la carte d’état-major au 1/80 000 ;

en 1873 débutent les travaux deNlauvelle Triangulation Frangaise (NTF) Mais

il n'a pas été possible d'utiliser les points de I'ancienne car la précision s’est avérée
insuffisante, de nombreux points étant des pins, hétres, rochers gravés, tours, d’'une
conservation douteuse. On a donc cherché a constituer plusieurs ordres de triangula-
tion avec des visées suffisamment nombreuses situées dans les différents quadrants et
de longueur homogeéne. Les points ont été matérialisés par des bornes d’'importance
plus ou moins grande selon l'ordre ;

en 1991, année de la derniére campagne de géodésie classique de I'IGN, la NTF a été
déclarée achevée : elle s'était régulierement enrichie au fil des années par densifica-
tion a partir du réseau dé" brdre jusqu’a atteindre une dengitén point pour 9

km? environ avec le 4ordre. Ses 70 000 sites géodésiques (sans compter les points
de 5 ordre) sont uniformément répartis sur le territoire national amecprécision

relative moyenne de l'ordre de 16 (c’est-a-dire plusieurs centimetres au mieux par
rapport au point le plus proche).

le nouveau systeme géodésique RGF 93 est en préparation (voir § 5.3).

La nouvelle triangulation francaise (NTF)

Un siécle aura donc été nécessaire a I'élaboration de ce réseau (de 1873 & 1991). Il est
constitué :

d'un point fixe, le point géodésique fondamentalqui est la croix du déme du
Panthéon a Paris dont on a déterminé avec le maximum de précision les coordonnées
géographiques déduites de I'observatoire de Paris de coordonnées géographiques :

A =0,0106 93 gon¢ = 54,273 618 gon

1 ConsulteMesurer la terre J.-J. Levallois et al., Presses ENPC, 1988.
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Ony a aussi mesuré I'azimut astronomique du c6té de départ de la triangulation.

En ce point, la normale a I'ellipsoide et la verticale qui est la normale au géoide sont
confondues ; I'ellipsoide Clarke 80 y est tangent au géoide. Laltitude et la hauteur
ellipsoidale sont égales.

. de 15 bases géodésiqudaine dizaine de km mesurées au fil Invar (précision 1 cm)
réparties tous les 250 a 300 km ; elles sont destinées a réajuster les dimensions des
triangles ;

. des stations de Laplaceservant a réorienter les cotés des triangles a chaque base ;
par des visées astronomiques, on détermine en ces points I'azimut d’'un c6té du
triangle.

NG (nord géographique)

1°" ordre

Fig. 2.40. : Rattachement du Panthéon et de la base de Paris a la méridienne de Francg

Réseau de premier ordre
Il comprend les éléments suivants :

. le 1*"ordre de chaine : trois chaines méridiennes ont été établies (celle de Bordeaux,
celle de Lyon et celle de France qui passe par Paris) et trois chaines paralléles, de
Paris, Lyon et Toulouse (voir carte figure 2.39.). Ce sont des chaines de triangles de
30 a 60 km de c6tés et, dans chaque quadrilatére formé par deux triangles accolés, on
détermine l'orientation de la deuxieme diagonale ; ainsi, les mesures sont en sur-
nombre (huit angles par quadrilatére). Les angles sont mesurés avec seize réitérations.
Le 1*" ordre de chaine a été calculé sur I'ellipsoide en coordonnées géographiques par
fractions insérées entre deux bases (fig. 2.41.).

. le 1°" ordre complémentaire, constitué par les points®ertire compris dans les
mailles formées par les chaines méridiennes et paralléles. Il est calculé dans le plan
de projection en coordonnées rectangulaires par blocs insérés entre les points précé-
demment déterminés. Les angles ont été mesurés au théodolite T3 (Leica) avec seize
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réitérations ; pour les réduire au plan de projection, on applique la correction de d
(voir § 3.4.3.2).

Les triangulations de®lordre sont orientées par des azimuts astronomiques (stations de
Laplace) et mises a I'échelle par des mesures de longueur. Les compensations ont été
faites par la méthode des moindres carrés (calculs en bloc).

Il'y a environ 860 points, formant 1 700 triangles de 30 & 40 km de c6tés ; 5 000 directions
ont été observées. La précision moyenne d’une observation est de 2 dmgon, soit environ
13 cm a 40 km. En regle générale, on considére que les pointsatdré sont déter-

minés a 10 cm prés, soit une précision relative d’environ 1/400 000 sur les c6tés.

er !
1" ordre ! i
complementollre | astronomique
i . !
Base | | 1%ordre | b

------------ i-—_de Perpignan -—4-de cho?nefi i

Fig. 2.41. : Imbrication du ®" ordre et du ¥ ordre complémentaire

Son manque de précision tient plus a la qualité non optimale des calculs : en effet le
réseau s’appuie sur un calcul de la méridienne de France datant des années 1930 et sur le
calcul du * ordre terminé vers les années soixante ; il n’était pas possible a cette époque
de traiter la totalité des observations deotdre, alors qu'aujourd’hui il suffit de quel-

ques minutes pour traiter les observations des 6 200 poinfsede®brdre de la NTF

grace a l'informatique.
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Réseaux de détail

Pour atteindre la densité requise tout en maintenant le précision relati¥edird, on
établit successivement les réseaux emboités suivants (fig. 2.42.) :

. triangles de 2ordre dont les c6tés mesurent 12 & 15 km environ ;: appuyés sur les
points du & ordre, ils sont calculés par blocs d’une dizaine de points ;

. triangles de Sordre dont les c6tés mesurent 8 a 12 km environ : appuyés sur les ordres
supérieurs, ils sont calculés comme ceuxdur@re ;

. triangles de Yordre dont les c6tés mesurent 3 a 4 km environ : ces points sont
généralement calculés en points isolés a partir de visées de 3 a 6 km.

1¢" ordre

Fig. 2.42. : Imbrication des réseaux

Dans chaque triangle d’'un ordre donné, il y a environ trois points de I'ordre immédiate-
ment inférieur.

Les angles ont été mesurés au théodolite T3 (Wild) avec huit réitérations ptandie 2

et au théodolite T2 (Wild) avec quatre réitérations pourdes & ordres. Pour les®2t

3°ordres, les visées ont généralement été observées dans les deux sens, ce qui permet de
fermer les triangles et de déceler ainsi les anomalies. Les compensations sont faites par
la méthode des moindres carrés par groupe de deux a dix points.

Réseau de cinquiéme ordre ou triangulation
complémentaire

La densité du 4ordre est insuffisante pour rattacher directement les cheminements
topographiques. Dans certaines zones, on a donc établi une triangulation complémen-
taire. Chaque détermination a été faite en général par relevement (voir tome 2 chap. 1 §
6 et 7) avec deux réitérations au théodolite T2. Le Tableau suivant récapitule les ordres
de triangulation.
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Structure Ordre Espacement Nombre Précision
1¢ 30 km 800 1075
Réseau principal 2¢ 10 km 5000 107
3% et 4° 3 km 60 000 10°°
Réseau complémentaire 5e 20 000 diverse

Matérialisation des points géodésiques

Borne géodésigue

Une borne est un bloc solide en granit dont la partie émergeant du sol est un cube de 15
cm d’aréte. La face supérieure horizontale porte une croix gravée matérialisant le repere

supérieur.

La borne repose sur une dalle. L3
borne et la dalle sont prises dans
un bloc de béton. Sous celui-ci,
séparé de lui par une couche de
terre meuble, est coulé un bloc

de béton dans lequel est ménage

un orifice circulaire au fond
duquel se trouve un repere
métallique inférieur recouvert de
charbon de bois. La borne est
placée de sorte que le repérg
supérieur et le repere inférieur
soient a I'aplomb I'un de l'autre.

repére supérieur

charbon
de bois

repére inférieur

Fig. 2.43. : Borne géodésique

La profondeur de I'ensemble est environ 0,80 m, et le poids du bloc de granit est de

I'ordre d’'une tonne.

Mire géodésique

C’est un ensemble de panneaux de forme géométrique, en bois ou en métal, ayant un axe
vertical centré au-dessus d’'une borne ou d’un rivet (en montagne). Les mires géodési-
gues permettent I'observation éloignée de ces points. Les mires métalliques sont démon-
tables. La hauteur des panneaux et la disposition des montants permettent de mettre un
appareil en station sous la mire (fig. 2.44-a.).
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Fig. 2.44-a. : Mires géodésiques

Signal

Le signal est une construction ayant un axe de symétrie vertical situé au-dessus d’'un
repere et permettant I'observation éloignée de celui-ci. Le signal est en général géodé-
sique : cheminée, pyldne etc. ; il est souvent pérenne alors que les mires géodésiques sont
provisoires.

Par extension est englobé sous ce terme toute construction pouvant étre observée :
cheminées, pylénes, mires géodésiques, balises.

Répertoires de I'IGN

L'Institut géographique national publie pour chaque feuille au 1/50 000 un répertoire
comprenant :

. une réduction de cette feuille sur format A4 avec I'emplacement de chaque point
géodésique et son numéro d’ordre dans la feuille ;

. la fiche signalétique de chaque point : c’est un document d’archives et de diffusion
qui contient :

. des renseignements d’ordre administratif : nom du point, nom et numéro de la feuille
au 1/50 000, département, numéro de larrété de servitude, renseignements
cadastraux ;

. des renseignements d’ordre technique : désignation du type de borne et des reperes
auxiliaires, indication d’un point naturel connu pouvant servir d’orientation sur un
point inconnu, situation topographique, plan des environs, croquis de repérage, nature
et date de la mission et les coordonnées planimétriqué¢E, N) centimétriques.

L'altitude H est déterminée par nivellement indirect géodésique (chap. 6, § 2) avec une
précision décimétrique.
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Les fiches signalétiques sont stockées sur microfizhésZ vendues par I'lGN (une
microfiche contient 60 points). Depuis fin 1997, tous les points du RBF (voir § 5.3) et de
la NTF de 30 départements sont accessibles par minitel (08 36 29 01 2@ie® &lnute

au 1/1/98)

Feuille au 50.000e VOIRON N* XXXI=-33 N® 30
Département ISERE
Nom du point: La Batie—Divisin | Ordre 2

"Mont—Rond” Date: N T 1956 MOYT ROND

Longitude: Latitude: Zone
X: 855.936,75 Y: 361.128,03 ALT: 607,4 ||L.lI
X: 855.917,68 Y: 61.301,58 ALT: — L.l

30 / Borne en granit gravée: I.G.N et 1944,
centrée sur un repére souterrain en bronze
d Om.78 du sommet borne.

Borne d 1,2km — S.E de la Batie—Divisin

Lo Charrigre

Fig. 2.44-b. : Extrait de répertoire de points géodésiques

Le nouveau réseau géodésique francais

De nombreux points sont difficilement accessibles, souvent inexploitables car non entre-
tenus, et leur localisation n’est pas toujours celle souhaitée par I'utilisateur.

La précision de la NTF est estimée aHh relatif (1 cm par km) ; elle est insuffisante
compte tenu des techniques modernes de positionnement, en particulier le positionne-
ment satellitaire par GPS qui donne une précision relative @dife de 16" a 108,

Déja le niveau de précision de la NTF avait été mis en question par ses utilisateurs des
I'apparition des distancemétres optoélectroniques précis dans les années 70.

Un réseau géodésique moderne doit donc étre constitué de points :

. accessibles,
. d'une précision suffisante,

. exploitables par I'utilisateur en fonction des moyens dont il dispose : théodolites,
distancemetres, récepteurs GPS .

Donc la NTF ne répond plus aux besoins des utilisateurs ; de plus, il est maintenant
nécessaire de disposer d'un systeme de référence au niveau européen. Il a donc été
envisageé :

. de mettre en place un nouveau canevas national dp@sééu Géodésique Francgais
(RGF), qui matérialisera unouveau systeme de référence nomni&GF 93, tridi-
mensionnel et géocentrique, constituant une réalisation précise du systeme WGS 84 ;
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il est organisé en trois niveaux principaux RRBF, le RBF et le RDF c'est-a-dire
réseau respectivement de référence, de base et de détails francais ;

. de maintenir ce réseau par des observations GPS.

Le but est d’obtenir un réseau dont les coordonnées tridimensionnelles dans un systéme
de référence géocentrique (voir § 2.2.3.1) sont connues avec une précision de qualité
spatiale. La NTF continuera d’exister au sein du RGF, qui intégrera la quasi totalité des
anciens points géodésiques (de cing ordres).

Définition du réseau géodésique francais (RGF 93)

Systéme de référence

Ce systeme géodésique, appelé Réseau Géodésique Frangais 1993 (RGF 93) est spatial,
tridimensionnel et géocentrique ; il sert de base a la création d'un réseau géodésique
moderne francais par densification des points européens du réseau mondial associé
ETRS 89 European Terrestrial Reference System 1988 systéme ETRS 89 est défini

a partir de I'I'TRS Ipternational Terrestrial Reference Sysjest coincide avec lui a
I'époque 1989. L'ITRS, systeme mondial de référence terrestre de I'lBR&@tional

Earth Rotation Servige prend en compte les déformations de la crodte terrestre et en
particulier celles dues a la tectonique des plaques; il est matérialisé par un réseau
mondial d’environ 200 points obtenus avec des précisions centimétriques par des techni-
gues spatiales trés précises comme VLBI (voir § 5.3.2.1), Laser ou GPS trés précis. Ce
systeme évolue et ses différentes réalisations sont appelées ITRF nn, ou nn signifie
I'année de la réalisation, ITRF 96 étant la plus récente.

De méme, 'ETRF nn, réalisation de 'ETRS utilise des points ITRF nn européens et des
points de densification par GPS. LETRS est rattaché a la partie stable de la plaque
Eurasie ; il présente I'avantage de rendre négligeables presque partout en Europe les
déplacements des stations dus a la tectonique des plaques. Ce systéme est de type
tridimensionnel, mais I'altitude est fournie dans le systéme altimétrique actuellement en
vigueur (IGN 69).

La technique d’observation des points du RGF 93 est celle de la mesure satellitaire GPS
assurant une cohérence de niveau centimétrique aux coordonnées publiées des différents
points. Les coordonnées sont fournies, soit sous forme de londifudgtude ¢ et

hauteur ellipsoidald sur I'ellipsoide IAGRS 80, soit sous forme bi-dimensionnelle,
selon la projection Lambert 93.

Structure hiérarchique

En France, le réseau Géodésique Francais (RGF) matérialise ce nouveau systéeme de
référence RGF 93. Ce réseau est structuré en trois parties (fig. 2.45.) :
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: 23 sites Réseau européen ]

RBF : 1000 sites

K

RDF & NTF (5 ordres)

./

Fig. 2.45. : Le RGF en trois niveaux

le Réseau de Référence Francgais (RREY'est la partie francaise du réseau européen
dont la premiére réalisation date de 1989. C’est aussi le premier niveau hiérarchique du
RGF, constitué de 23 sites répartisur I'ensemble de la France métropolitaine

le Réseau de Base Francais (RBF)il comprend environ 6 000 points (1 009 sites
observés par GPS et nouvelle compensation des observatioffseti€® lordre de la
NTF) ;

Nom Structure Espacement | Nombre Précision
RRF | Réseau spatial 200 km 23 107
RBF | Les 1 000 GPS plus 1° et 2¢ ordres de la NTF 12 km 6000 10°¢

Nouveaux points implantés sur les lignes
de nivellement des 1°, 2° et 3° ordres

RDF 3 km 30000 quelque 107

le Réseau de Détails Francais (RDFE)c’est par densification du RBF que sera réalisé

le réseau de détail (environ 80 000 points). Dans un premier temps, le RDF sera constitué
des points de la NTF. Ci-dessous est donné un tableau récapitulatif des différents
réseaux :

Réalisation du réseau général francais (RGF)

La réalisation d'un systéme de référence est I'ensemble des repéres qui le matérialisent
(voir § 2.2.4).
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Etablissement du réseau RRF

Le Réseau de Référence Francais (RRF) possede 23 points (fig. 2.46.). Il se caractérise
comme suit :

. une précision relative de 0,1 ppm (1Goit 0,1 mm/km) ; la précision entre deux
sites du RRF est centimétrique, et sa cohérence vis-a-vis du réseau européen est
également centimétrique ;

. une campagn&ery Long Base Interferomet{/LBI) ; c’est la technique la plus
précise de positionnement ; elle fait appel a des mesures astronomiques. Cette cam-
pagne a permis de déterminer six points en Europe dont deux en France : Brest et
Grasse. Les coordonnées de ces points sont connues avec une précision relative de
0,01 ppm (1 cm sur 1 000 km ; remarquons qu’a ce niveau de précision, la dérive des
continents n’est plus négligeable !) ;

. ces points ont servi d'appui a 93 points observés la méme année par une campagne
GPS, dont six nouveaux points en France : Saint-Mandé, Longeville, Nangay, Saint-
Gilles et Toulouse. lls sont en quelque sorte le réseau de base du RRF ;

. puis trois campagnes pour les 15 autres sites représentant le réseau complémentaire

du RRF.
Calais
BREST ZMG”dé
Longeville
Perseigne Donon
Légende
[ Jws St-Giles &\ /N 2 Besongor
A Mont
A Site RRF Montrol—Senart
Launay Vil
irivitle
O LASER Montsalvy GRASSE
® GPS Belus @ Marseille @[
Toulouse Furiani
Salses Ajaccio
Porto—Vecchio
Fig. 2.46. : Réseau de Référence Francais (23 sites)
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Le RRF participant a I'élaboration des réseaux européens et intercontinentaux, il permet
au RGF d'étre cohérent avec les références mondiales.

Etablissement du réseau de base frangais (RBF)
Le Réseau de Base Frangais (RB&3seéde 1 009 poinfg compris le réseau RRF).

Il est le deuxiéme niveau hiérarchique du RGF et comprend un millier de sites géodési-
gues uniformément répartis tous les 25 km en moyenne ; leurs coordonnées sont déter-
minées a partir de celles du RRF par des méthodes GPS permettant de conserver la
précision centimétrique (précision relative . 107).

Il est plus particulierement destiné aux utilisateurs de GPS qui pourront, grace au RBF,
se positionner au centimétre pres, partout en France, en utilisant des méthodes GPS
monofréquence, ou GPS statique-rapide. 63 % des sites sont entierement nouveaux et
37 % sont des sites anciens NTF repris et complétés. Ces points sont déja disponibles
sous forme de fiches imprimées (comme les points géodésiques de la NTF).

Les principales caractéristiques du RBF sont les suivantes :

. la présence d’au moins deux repéres par site, de définition millimétrique ;
. l'accessibilité a tout véhicule, par tout temps (a moins de 30 m) ;

. son adaptabilité a tout type d’exploitation, aussi bien traditionnelle que par GPS : il y
a possibilité de mise en station et absence de masque en direction du Sud ;

. des coordonnées de précision centimétrique dans le nouveau systéme RGF 93 ;
. les coordonnées NTF (Lambert) et les altitudes NGF seront disponibles.

La plupart de ces sites étant rattachés directement & des points NTF et a des repéres NPF,
le RBF fournira de nombreux points dans les différents systemes (NTF et WGS 84).
L'étude des différents jeux de coordonnées ainsi disponibles permettra a I'lGN de définir
des procédés de transformation permettant de passer aisément d’un systéme géodésique
a l'autre ; ces parameétres de transformation seront vraisemblablement fournis pour
chaque feuille au 1/25 000.

Etablissement du réseau de détails frangais (RDF)

Le Réseau de Détails Francais (RDFRera constitué d’un nouveau canevas de points le
long des 75 000 km lignes de¥ 2¢ et 3 ordre du NPF (Nivellement de Précision de la
France, voir 8 6). Les caractéristiques générales sont les suivantes :

. les points seront situés le long des itinéraires du NPF : un point RDF tous les trois
kilométres soi25 000 pointset5 000 pointscomplémentaires choisis entre les lignes
des trois ordres du NPF ;

. coordonnées RGF 93 déterminées par GPS (statique rapide) en s’appuyant sur le
RBF ;

. déterminations altimétriques subcentimétriques (altitudes normales).
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Matérialisation

Pour garantir une précision relative de 1 ppm (1 mm par km), la définition géométrique
des points doit étre millimétrique.

Pour le RRF, le type de matérialisation retenu est une borne déed Inéton implantée
au ras du sol, doublée par une borne de 036005 mx 0,8 m. Les deux bornes ont au
centre de leur face supérieure un repere en laiton du type IGN.

Pour le RBF, il faut distinguer :

a) 37 % des sites appartenant a la NTF : on
retrouve la borne en granit gravée IGN: au
centre de la croix gravée au sommet de la borne
est rajouté un repére en laiton permettant un cen-
trage de précision millimétrique et une meilleure
définition altimétrique. D’autre part, générale-
ment sur le radier est apposée une plaque identi-
ficatrice en bronze (ci-contre) signalant que ce
point géodésique a bien été a nouveau déterminé
dans le nouveau systeme RGF.

RESEAU GEODESIQUE
FRANCAIS

NE PAS DETRUIRE
&r

b) 63 % des sites entierement nouveaux ; deux types de matérialisation ont été congus :

. une borne dite « borne RBF lourde », constituée d’un bloc de béton cylindrique de 50
cm de diametre pour un métre de profondeur. La partie visible est un radier carré a ras
du sol de 60 cm de cdté, muni d’'un repere hémisphérique en laiton en son centre, et
signalé par la plaque identificatrice de I'IlGN (ci-dessus) ;

. une borne préfabriquée en polyester-béton (béton armé de fibres) dite « borne RGF
Iégére » ancrée au sol ; la téte de section carrée de 15 cm de c6té et de couleur jaune
affleure ; un repére hémisphérique est scellé en son centre et la plaque identificatrice
est remplacée par les trois lettres IGN gravées sur une plaque en aluminium.

Systeme RGF 93

Une nouvelle projection plane a été choisie pour exprimer les coordonnées RGF 93 ; bien

gue de type Lambert, ses paramétres n’ont rien de commun avec le Lambert associé au
systeme NTF. C’est une projection unique pour le territoire métropolitain.

Le tableau suivant donne les caractéristiques de cette nouvelle projection comparées a
celles du Lambert Il étendu de la NTF.
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Projection Lambert Il étendu
associée au systéme NTF

Projection Lambert 93
associée au systeme RGF 93

Ellipsoide : Clarke 1880 IGN
+ demigrand axe a=6 378 249,20 m
+ aplatissement 1/293,466 021

Ellipsoide : IAGRS 80
+ demi-grand axe a=6378 137 m
+ aplatissement 1,/298,257 222 101

Projection conique conforme

+ paralléles d'échelle conservée (kr=0) :
¢, =45°53'56""108 27 N (50,998 799 gon)
$,=47°41'45"652 21 N (52,995 572 gon)
m =1-12,258.107°

« méridien central :
Ay =2°20"14""025 E Greenwich

+ latitude origine :
@, = 46°48' N (52 gon)

+ coordonnées de |'origine :
Xy =600 km ; Y, =2 200 km

Projection conique conforme

+ paralléles d'échelle conservée (kr=0) :
¢, = 44° N (48,888 889 gon)
¢,=49° N (54,444 444 gon)
m =1-94,885.107

+ méridien central :
Ay =3° E Greenwich

+ latitude origine :
¢, =46°30" N (51,666667 gon)

+ coordonnées de |'origine :
Xy=700km; Y, =6 600 km

A partir des études basées sur les 1 000 sites du RBF, I'lGN calcule pour toute la France
métropolitaine un modéle de parametres de transformation (voir § 2.2.2) passant du RGF
93 a la NTF et réciproquement, d’'une précision décimétrique. Il est suffisant pour de

nombreuses applications ou une diffusion des coordonnées d’'un chantier en systeme

NTF est nécessaire, pour des raisons réglementaires ou contractuelles.

Remarque

L'avantage principal d’un tel systéme est son universalité et son adéquation avec le

systeme WGS 84 du GPS.

Le principal inconvénient est que, du point de vue de la pratique quotidienne de la
topométrie, les altérations linéaires qu'il induit sont trop importantes : prés de 3 cm
pour 10 m & Dunkerque, 1,5 cm pour 10 m & Perpignan et —1 cm pour 10 m au

voisinage de I'isométre centrale 46°.30

Pour mieux comprendre les problemes que cela pose aux géometres, reportez vous a
I'article « incontournable géodésie » d’André Fontaine dans la revue XYZ n° 79 de

juin 99.

Intuitivement, la différence d'altitude entre deux points sur une méme verticale apparait
comme la distance séparant ces deux points sur cette verticale ; le principe des mesures
de ces distances appelées dénivelées est le nivellement direct (fig. 2.47. ; voir également

le chapitre 5).
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Verticale

~——

lunette mire ]

mb

% gy s

Geoide

Fig. 2.47. : Principe du nivellement direct

Une lunette appelée niveau décrit un plan horizontal en pivotant autour d’'un axe vertical.
Elle permet de lire les hauteunsr et mb sur deux régles graduées appelées mires,
positionnées successivement sur un repére R et un point B (fig. 2.47.).

La différence d'altitudéAH,, = H; — Hz entre R et B est égale @r(— mb). Il est donc
possible de déduire I'altitude de B si on connait celle de R :

Hg = Hg(mr —mb)

Il en découle une définition de I'altitude d'un point: c’est la distance de ce point a la
surface de niveau origine (géoide défini au paragraphe 2.1.) le long de la verticale
physique passant par ce point. Or, le géoide est quasiment le niveau moyen des mers. |
est donc impossible de faire toutes les mesures en partant chaque fois du bord de la mer.
Il est donc nécessaire que des repeéres d'altitude soient répartis sur tout le territoire.

Surfaces de référence et altimétrie

Nous avons défini au paragraphe 2. deux types de surféEegoide et I'ellipsoide

Nous allons maintenant les définir a nouveau en nous intéressant au champ de pesanteur
terrestre ; la seule orientation accessible partout a moindre codt est la direction de la
verticale donnée par les nivelles des appareils de topométrie ou par le fil a plomb : c’est
donc une référence obligée pour le topographe.

Les verticales locales étant les directions de la pesanteur, on peut définir des surfaces
perpendiculaires a ces directions ; ces surfaces soegdgmtentielles du champ de
pesanteur Ces surfaces sont dode méme niveaula surface de niveau zéro étant le
géoide) ; une surface de niveau est telle qu’entre deux points, I'eau ne s’écoule pas.
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En réalité, la pesanteur variant avec l'altitude et surtout la latilmdaugmente de
I'équateur vers les poles), les surfaces équipotentielles de la pesaatsont pas
paralléles. Ceci implique que deux points situés a la méme hauteur au-dessus du géoide
ne sont pas forcément a la méme altitude ou encore que deux points situés « au méme
niveau » (sur la méme équipotentielle) ne seront pas a la méme distance du géoide, ce qui
remet en cause la définition de I'altitude donnée ci-dessus.

Remarque

Une surface équipotentielle du champ de pesanteur n’est pas une surface a I'accéléra-
tion de la pesantegrconstant. En effet, 'espacement entre deux équipotentielles varie
d’un endroit a un autre en fonction des variations de l'intensité du champ de pesanteur.
Lorsque ces équipotentielles se rapprochent, I'intensité du champ augmente, ce qui se
traduit par des valeurs plus importantes de I'accélération de la pesanteersurface
équipotentielle est donc perpendiculaire en tout point a la verticale locale (le plan
tangent a la bulle d’'une nivelle se confond avec cette surface) mais n'est pas une
surface & constant (ce qui est dommage car il est plus facile de mesguerl’angle
de déviation de la verticale locale).
Montrons que les surfaces équipotentielles, donc de méme niveau, ne sont pas paralléles
(fig. 2.48.) : soient deux surfaces de niveau infiniment voismeétVW\b ; il faut faire
appel a la notion de travail accompli contre la pesanteur : il est égal au produit de
I'accélération de la pesanteur par le déplacement vertical de la masse soulevée ; soit, pour

L, B
une masse unltevvi = J’ g [dh
A

Ce travail est indépendant du chemin suivi, dond/ = Wa + WS, = W, + W5,

Or, le travail sur une surface de niveau est nwg. = W:' =0 dwi = W,?, .

Les produits (AB.g,) et
(A'B.g,) sont égaux (en suppo-
sant que les surfaces soient suffii
samment voisines pour qggsoit
constant entre A et'Betg, cons-
tant entre Aet B). A et B étant a
des latitudes différentes, on sait
que g, # g, donc on en déduit
que:

AB'2A'B
//
La valeur deg augmentant de ol
I'équateur aux poles, les surfaces O centre de grovité de lo tere WO Wb
de méme niveau se rapprochent
vers le péle. Fig. 2.48. : Equipotentielles du champ de pesanteur
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Si les océans n'étaient traversés d’aucun courant, s'ils étaient de densité constante et s'ils
étaient au repos, leur surface décrirait une équipotentielle du champ de pesanteur (écou-
lement nul). Cette surface, proche du niveau moyen de la mer, a été prise pour origine des
altitudes orthométriques : on I'appelle dagéoide; le géoide, assez proche d'un ellip-
soide de révolution, présente par rapport a celui-ci des irrégularités n’excédant jamais
100 m (voir carte fig. 2.49-a.) ; on détermine donc I'ellipsoide qui est le plus proche du
géoide et on privilégie cette surface puisqu’elle se décrit mathématiquement.

Il est donc facile de repérer tout point par rapport a sa position sur I'ellipsoide par trois
nombres, par exemplene longitude, une latitude et une hauteurEn France, I'ellip-

soide de Clarke est tangent au géoide au point fondamental : le Panthéon a Paris (voir
§5.2).

Le géoide est donc la surface de référence des altitudes, mais :

. quoique proche du niveau de la mer, le géoide en est toujours distinct puisque le
niveau moyen des mers ne cesse de changer au cours du temps (mouvements de
I'écorce terrestre, fonte des glaces polaires, etc.) ;

. C'est une surface fictive et difficilement accessible a I'observation directe (on peut
procéder a des mesures astrogéodésiques de déviations de la verticale locale par
visées astronomiques au moyen d’'une caméra zénithale) ;

. elle ne représente pas une surface a accélémtionstante.

Remarque

On écrit souvent la relation entre (hauteur au-dessus du Géoide ou altitudd) et
(hauteur au-dessus de I'ellipsoide) sous la fahyeh — A ou A est laséparation du
géoide(sa hauteur au-dessus de I'ellipsoide de Clarke, fig. 2.49-amddele de
géoideest une base de données de valeussp®ir des points connus dans le systeme
Lambert.
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Fig. 2.49-a. : Cotes en métres du géoide par rapport a I'ellipsoide Clarke 80

Par exemple, considérons le point A de coordonAée8 gon Est Paris €t = 52 gon
Nord ; on lit sur la carte (fig. 2.49-a.) : + 5,50 m. Hauteur au-dessus de I'ellipsoide (fig.
2.49-b.):

.« hy=GA+EG,
. Gy est l'altitudeH, de A.
« EGy,=55m.

Donc:h,=H,+550m
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Fig. 2.49-b. : Ondulations du Géoide

Choix d’un systeme d’altitude

Définir le géoide ne résout pas tous les problémes ; en effet, on a vu dans la démonstra-
tion précédente que siI'on additionne les dénivelées pour passer d’un point & un autre (ici
de A a B), on trouve un résultat qui dépend du chemin suivi puisque les équipotentielles
ne sont pas paralléle®n ne peut donc pas définir I'altitude comme on aurait pu le
penser, c'est-a-dire en portant sur une droite normale au géoide une méme longueur

H, qui définit une surface partout équidistante du géoidéfig. 2.50.).

L'altitude d'un point n’est donc pas la
somme des dénivelées depuis le zéro
jusqu’au point considéré soit :

A
Hy = [ ch.

On est ainsi obligé d’appuyer la notion
d’altitude sur une grandeur indépen-
dante du chemin suivi soit :

A
Woa = IO g dh ouW,, est le travail

Fig. 2.50. : Définition de la dénivelee effectué contre la pesanteur par unité de
masse.

Lesdivers systemes d’altitudes consistent a diviseW,,, par une valeur convention-
nelle dey. Suivant les valeurs de ont été définies successivement :

a) I'altitude orthométrique , définie par Charles Lallemand (1904 -1978) ; dans ce cas
y est la valeur moyenrg, entre le géoide et le point A .

b) l'altitude normale est définie par I'lGN depuis 1969 ; dans ce gast la valeur du
champs de pesanteur dit normal calculé pour une terre théorique ellipsoidique. La surface
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de référence n’est pas exactement le géoide mais une surface proche du géoide appelée
quasi-géoide

Les problemes liés a I'altimétrie et la définition de sa référence sont plus complexes qu'il
n'y parait au premier abord ; ils font I'objet d’une abondante littéréature

Définition du zéro du NPF IGN 69

Le NPF est le Nivellement de Précision de la France.

La surface de référence d’altitude zéro est la seule qui serve vraiment au topographe. Il
s’agit d’'une surface ayant une altitude constamment nulle vis-a-vis d’'un systeme d’alti-
tudes donné. C’est théoriquement le géoide bien que cette surface subit des déformations
dues aux défauts des observations provenant des erreurs systématiques, des mouvements
des repéres en raison de l'instabilité du sol, etc.

Il semble qu’aujourd’hui les surfaces d’altitude zéro des nivellements Lallemand et IGN
69 aient, par rapport au géoide, des pentes sensiblement Nord-Sud de part et d’autre de
celui-ci sans que I'on ait vraiment compris pourquoi. D’ou des discordances entre alti-
tudes anciennes et nouvelles d'un méme repére, de I'ordre de 30 cm a Paris.

Pour déterminer le niveau moyen des mers, ont été placés, sur les cotes francgaises, 19
marégraphes et 11 médimarémeétres.

Un marégraphe est un appareil enregistrant automatiquement les variations du niveau
de la mer en un point donné afin de permettre la détermination de son niveaulmoyen.
marégraphe totalisateur de Marseillepermet, par I'enregistrement de la courbe de la
marée, le calcuimmeédiat du niveau moyen de la mer pendant un intervalle de temps
guelconque. Il est situé a Marseille, sur la promenade de la Corniche, entre la pointe
d’Endoume et la plage du Prado.

Un médimarémetre est un appareil inventé par Charles Lallemand, qui permet de
mesurer le niveau moyen de la mer. Il est constitué d’un tube aboutissant & un plongeur
formé d’une cloison poreuse. Les marées sont amorties et décalées dans le temps, mais
l'oscillation de 'eau se fait autour du méme niveau moyen que celui de la mer. Les
mesures de hauteurs d'eau sont effectuées au moyen d’'une sonde.

Le repére fondamental d'altitude 1,66 m en France, est placé présmarégraphe
totalisateur qui, par I'enregistrement de la courbe de la marée, permet le calcul immédiat
du niveau moyen de la mer pendant un intervalle de temps quelconque.

1 Voir les articles de DQUENNE et KASSERconsacrés au nivellement dans la re@é®meétren® 6 de
juin 1998. Voir aussi la publication deuQUENNE du LAREG (Laboratoire de Recherche en Géo-
désie de 'lGN) Champs de pesanteur, géoide et altimétrie : concepts fondamgjaratigr 1997.

2 \Voir les articled_e nivellement de précision a I'échelle de la FramezueGéometren© 2, 1995 et
Le nivellement IGN §FevueXYZn° 2.
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Il existe en Franc&9 marégraphessimples qui enregistrent les variations du niveau de
la mer pour permettre de déterminer son niveau moyen (voir fig. 2.51-a.).

Il existe aussll médimarémetrespermettant de mesurer le niveau moyen des mers.

Constitution du réseau actuel (IGN 69)

Bref historique

La France a été couverte par trois nivellements successifs.

. d’abord le nivellement de Bourdaloue (§ 6.4.2) : congu en une dizaine d’années,
observé entre 1857 et 1864, il est constitué de 15 000 km de cheminements.

. le Nivellement Général de la France (NGF) de Lallemand, observé de 1884 a 1968.

. enfin, le Nivellement de Précision de la France NPF IGN 69, achevé depuis 1969
(1978 pour la Corse).

Réseau Bourdaloue

Paul-Olivier Bourdaloue établit de 1857 a 1864 le premier réseau francais de nivellement
direct constitué de 15 000 km de cheminements. Le « zéro Bourdaloue » était au Fort
Saint-Jean a Marseille, et les hauteurs au-dessus de ce point considéré comme le niveau
moyen de la Méditerranée ont été appelées « altitudes Bourdaloue ».

Nivellement Général de la France NGF

En 1884, Charles Lallemand a été chargé d’un nouveau Nivellement Général de la France
(NGF) destiné & vérifier et compléter le réseau Bourdaloue.

Ce réseau NGF a été utilisé jusqu’en 1969 ; or les repéres d'un réseau de nivellement
« vieillissent » rapidement : alors qu’un réseau géodésique peut étre considéré comme a
peu prés satisfaisant lorsque sa précision est de I'ordre de 4 ou 5 cm, un nivellement exige
de ses repéres une précision relative de I'ordre du millimétre. Un nivellement doit faire
I'objet d’observations fréquentes car une stabilité des repéres de I'ordre du millimétre se
perd en quelques années, par exemple par les mouvements propres (tassements) des
immeubles sur lesquels ils sont fixés, par les travaux qui les déplacent ou les détruisent
(travaux d’aménagement, affaissement de certaines zones), par les variations d'ordre
tectonique également.

De nombreux repéres ont bougé de 4 a 5 cm, d’'autres ont disparu, d’autres ont été
déplacés a I'insu de l'usager ; de plus, la référence du NGF est formée par un ensemble
de repéres a Marseille dont I'altitude est considérée comme fixe depuis 1897 (depuis, le
niveau moyen de la Méditerranée a augmenté de plus de 10 cm).
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Reprise du NGF et nouveau réseau IGN 69

Ainsi, vers 1960, les ingénieurs généraux géographes Maillard et Levallois proposent de
reprendre le réseau de nivellement. La mise au point du squelette, c’est-a-dire les
12 000 km de 4ordre, a été achevé en 1969. Pour le distinguer du précédent, I'habitude
est prise d'appeler ce réselauréseau IGN 69 La distinction entre ces deux réseaux
n'était pas de pure forme puisque les réseaux Lallemand et IGN 69 sont affectés d’erreurs
systématiques dont l'origine est encore mal connue ; un écart de 60 cm séparait les
valeurs de l'altitude des repéres dans la région de Dunkerque par rapport a Marseille,
I'écart se propageant assez régulierement du Sud vers le Nord ; il atteignait 32 cm dans
la région parisiennédn avait donc deux systemes d’altituddifférents.

Le réseau altimétrique national
Le nivellement de précision de la France est appelé NPF IGN 69.

L'altitude des reperes de nivellement étant déterminée a partir d’observations effectuées
par nivellement direct, leur réseau ne peut étre le méme que le réseau planimétrique en
vigueur NTF.Le Réseau Altimétrique National actuel NPF IGN 69 est indépendant

de la NTF (Nouvelle Triangulation Francaise).

Les observations de nivellement direct utilisant des mires de hauteur limiteen], il

est indispensable que les pentes entre les repéres soient faibles ; aussi, contrairement aux
points du réseau géodésique, les repéres altimétriques se trouvent le long des voies de
communication présentant des pentes faibles (voies ferrées, routes, canaux, rivieres etc.).
Les repéres ne sont pas ici aux sommets des triangles du réseau géodésique (souvent des
points €élevés), mais situés aux bords des voies ou des cours d’eau ; les cheminements
définissent de véritables mailles appeléeidlles de nivellementvoir carte fig. 2.51-a).

Il est souhaitable que la densité des repéres altimétriques soit suffisante pour I'utilisateur
sans étre trop importante a cause du prix de revient de leur mise en place (implantation,
observations, maintenance) ; et comme les visées ne peuvent étre faites sur de grandes
distances, la seule possibilité pour améliorer la précision et éviter une trop importante
accumulation des erreurs est de décomposer le canevas altimétrique en différents ordres
de précision dégressive. Dans les ordres supérieurs, il est nécessaire d'utiliser des appa-
reils plus précis et des méthodes plus complexes assurant de nombreuses vérifications et
réitérations.

Les repéres de nivellement sont sur ligses de nivellementa raison d’un tous les

700 m a4 km environ. Le réseau a été subdivisé en quatre types de réseaux ; les itinéraires
de nivellement sont appelégnespour le F, le Z et le 3ordre, etraversespour le 4

ordre. Les lignes de1. 2 et Fordre sont subdivisées sactions
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Sections de réseau de 1°" ordre
o Médimarémétres
® Marégraphes

Fig. 2.51-a. : Nivellement de précision d& brdre

Le réseau représente un ensemble de prés de 500 000 repéres.

Le réseau de premier ordre

Le réseau de®lordre est constitué de 32 polygones fermés définissant 12 700 km de
lignes de nivellement. On peut voir sur la carte (fig. 2.51-a.) que les principaux cours

d’eau sont suivis par les lignes dé&drdre.

—-— Ordre 1
—--— Ordre 2
—---— 0Ordre 3

Fig. 2.51-b. : Découpage des mailles

L'immatriculation des repéres (fig. 2.51-b.) se fait de la fagon suivante :

. section de Yordre commune a deux polygones I’ et M, par exemple : AB ;
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. reperes immatriculés : AB 2 (2 étant le numéro d’ordre) ;
. point de jonction de trois polygones A, B et C par exemple ABC.

Le réseau de deuxiéme ordre

Le réseau de®drdre est constitué de 18 786 km de nivellement dont les lignes consti-
tuent en moyenne sept mailles a l'intérieur de chaque polygone.

Limmatriculation des repéres est la suivante :

. section de 2ordre commune a deux mailles immatriculées a, d a l'intérieur du
polygone A : Aad ;

. repére immatriculé : Aad 11 ;
. point a la jonction de trois mailles a, b et c de A, par exemple Aabc.

Le réseau de troisieme ordre

Le réseau de®drdre est constitué de 49 730 km de nivellement dont les lignes consti-
tuent en moyenne 10 mailles a l'intérieur de chaque maillé deli.

Limmatriculation des repéres est la suivante :

. section de Sordre commune a deux mailles immatriculégstdy, a I'intérieur d’'une
maille de 2 ordre ¢ : Acgb;;

. repére immatriculé : Agh, 7.

Le réseau de quatrieme ordre

Il est constitué de 350 000 km environ de lignes de nivellement appelées traverses.
Limmatriculation des repéres est la suivante :

. traverse de%rdre située a l'intérieur de la maille deoBdre d: Acd,;

. repere immatriculé : Act4.

Remarque

Sur la figure 2.52., on ne distingue pas de maille¢carde du fait de la taille réduite
de la zone étudiée.

Pour connaitre le réseau local de nivellement, il faut disposer d’'une carte IGN et d’'une
feuille de calque maillé (fig. 2.52.) qui donne, par superposition, la position des points
de nivellement.
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Fig. 2.52. : Différents ordres de nivellement sur la feuille de Grasse

Passer des obhservations aux altitudes normales

Le réseau Lallemand est un systédiadtitudes orthométriques, le réseau IGN 69 un
systéme diltitudes normales A partir des observations des réseaux dont le principe est
le nivellement direct par cheminement, on peut se demander comment obtenir des alti-
tudes dites « orthométriques » ou « normales ».

Réseau Lallemand

Pour tenir compte du non-parallélisme des surfaces de nivead fAB voir fig. 2.48.),

on apporte aux denivelées observées une correction orthométgue: AB'A'B

= AB'. (1-g,/9,) oug, etg, sont respectivement les valeurs moyennes de I'accelération
de la pesanteur entre A €t & entre Aet B.

Réseau du premier, deuxieme et troisiéme ordre
en haute et moyenne montagne

Les dénivelées observéédh, par trongon sont d’abord transforméesiénivelées dites
dynamiquesAh,en utilisant la moyenngdes accélératiorgsobservéesaux extrémités
de chaque trongon par une correction didegection dynamique:

gth—Aho - 9~ %50 [Bh,

C,=Ah,—Ah, =
‘ ¢ 0 Jo, s0 Jo, 50
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avecq, s, = 9,806 29 m/4: valeur conventionnelle de la pesanteur au niveau 0 et a la
latitude 50 gon.

Les dénivelées dynamiqueAh, = Ah,+ C;, ol Ahyest la dénivelée observéeGtla
correction définie ci-dessuspnt compensées par la méthode des moindres carrés avec
fermeture des polygones. Les dénivelées corrigées permettent alors d’obtaltir les
tudes dynamiquesH ;des nceuds du réseatLa correction de compensation pour une
section est proportionnelle au nombre de nivelées, d’ou la déterminatiaftitietes
dynamiquesH , detous les repeéres

Les altitudes dynamiques des repéres sont enfin transforméesaltitudes normales

H:H =H 9,50 , V., étant la valeur théorique de la pesanteur a l'altitdde  sur la
n n d Vi m

m

verticale du pointy,,= y, . [1— E} avec ¥,= 05 - (1 —0,002637 2 . cosd).

Finalement| H, = Hq aveg : latitude du lieu
(1—0, 002 637 Ztog 2¢))[1 - EJ H, : altitude normale
H, : altitude dynamique
H : altitude moyenne

R: rayon moyen terrestre

Réseau du deuxieme et troisieme ordre
en région de plaine

Dans ce cas, les altitudes dynamiques ne sont pas calculées puisque les dénivelées
normales sont trés voisines des dénivelées orthométriques. Les dénivelées orthométri-
gues compensées permettent de déterminer, a partir des altitudes normales des repéres du
premier ordreles altitudes normalesde tous les nceuds des réseaux de deuxiéme et
troisieme ordre. Puis les corrections de compensation sont réparties afin de déterminer
lesaltitudes normalesdes autres reperes.

Réseau du quatrieme ordre

En plaine, aucune correction orthométrique n’est calculée et I'on procede au calcul
comme précédemment.

En montagne le calcul est identique a celui du deuxiésh&roisieme ordre.
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Les repéres de nivellement

Les altitudes des repéres obtenues grace a des tra-
vaux colteux doivent étre conservées avec le plus
de sécurité possible. Les repéres ont d( étre placés
sur des édifices publics : mairies, églises, gares, sur
des ponts et, a défaut, sur des immeubles privés (ci-
contre un repere IGN scellé sur le mur de I'église
Sainte-Thérése d’Antibes ; diamétre réel : 75 mm).

Lorsqu'un repére disparait, il est trés facile de le
rétablir a partir des points les plus proches. Les
i travaux sont moins importants que pour un point de
4 Lt | triangulation.

Fig. 2.52-a. : Repére de nivellement

Ci-dessous (fig. 2.53.), sont les repéres du service
du nivellement général de la France.

REPERE CYLINDRIQUE
REPERE A CONSOLE A TABLETTE REPERE ANCIEN RIVET
(Médaillon> BOURDALOUE

Fig. 2.53. : Reperes du nivellement général

Ces repéres sont nommés par leur initiale : M pour Médaillon (ou Macaron), B pour
Bourdaloue, R pour Rivet, C pour Console.

Répertoires de nivellement

L'IGN publie un extrait de carte au 1/50 000 accompagné d'un calque superposable
comportant le tracé des cheminements et l'indication des différents repéres avec leur
numero ; puis sont fournis les répertoires de tous les point$'dgs & et £ordre.

Sur la plupart des fiches des reperes (celles établies avant 1969), les altitudes dites
orthométriques sont rayées mais laissées lisibles (voir fig 2.54.) ; elles sont encore
utilisées car tous les nivellements établis avant 1969 sont rattachés a ce systéme d’alti-
tude. Les nouvelles altitudes, dites normales, sont indiquées en dessous.
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La mentiork altitude normale » est portée sur les fiches d'identification des reperes de
nivellement IGN 69.

Remarque

donné).

Un service minitel de I'lGN (08 36 29 0129 a 9,21F/minute au 1/1/98) permet

d’accéder a des fiches informatisées. La recherche s’effectue soit par commune soit par
centroide (recherche des repéres les plus proches d’un point de coordonnées Lambert
données : les recherches s’effectuent dans un rayon de trois kilométres autour du point

En 1997, I'IGN a vérifié ou réfectionné les repéres de nivellement implantés le long de
4948 km de routes ou voies ferrées dans le centre de la France, en Normandie et en
Bretagne. La documentation relative a environ 23 000 repéres a été intégrée dans la
base de données, ce qui porte a 382 000 le nombre de repéres accessibles par minitel
(I'accés par internet n'est pas encore possible a ce jour).

N? 3233

Département: ISERE
Commune: St Géoire en Valdaine
Voie suivie: D.28
Désignation:

au lieu dit le Platon.

4eme ordre 857.6 359.0
Matricule Type de repére Altitude
R'c.m3 - 73 M 5653+

1946 565.624
Feuille au 50.000e VOIRON — N.E

Maison Cleyet—Merle Laurent,

La Batie—Divisin

M| | pk. 5,25

|

St Géoire en Valdaine

oo
w(a
[0 M0

Fig. 2.54. : Extrait de répertoire de points de nivellement

Précision
Les mesures ont été conduites pour assurer la meilleure précision possible a 'ensemble
du réseau.
Erreur probable Ecart type A Va
Ordre Ko irauelimm] en mm/(km)* * Tolérance en mm/(km)

1 1,3 2 5,2

2° 1,5 2,3 6

3¢ 2 3 8

4¢ 2,4 36 9.6
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Pour une distance D exprimée en km entre deux reperes, I'écart type de mesure vaut :

. premierordre (2./D) mm,
. deuxiemerdre (2,3./D) mm,
. troisiémeordre (3./D) mm,

. quatriémerdre (3,6./D) mm.
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MESURES
ANGULAIRES

La mesure d’angles est toujours indispensable en topographie. Par rapport aux mesures
de distance au moyen de technologies modernes (IMEL, chap. 4 8 6 ou GPS, chap. 7 8 1),

les mesures angulaires gardent I'avantage d’étre d’autant plus précises que les portées de
mesures sont longues.

Un théodolite est un appareil permettant de mesurerategges horizontaux(angles
projetés dans un plan horizontat)des angles verticauXangles projetés dans un plan
vertical).

Le terme théodolite « optico-mécanique » regroupe I'ensemble des appareils a lecture
«mécanique » par vernier gradué en comparaison aux appareils « optico-
électroniques », appelés aussi stations, dont la lecture se fait sur un écran a affichage
numeérique et qui intégrent souventappareil de mesure électronique des distances
(IMEL).

La mécanique de base des stations électroniques est souvent la méme que celle des
théodolites classiques. Par exemple, le modéle T2000 de Leica est une station électro-
nique de précision batie sur la base du T2 mécanique. Les précisions de lecture angulaire

sont donc comparablesétart type (tome 2 chap. 5 § 12) constructeur pour une mesure
angulaire sur une direction est#l8,5 dmgon sur un T2 et del,5 dmgon sur un T2000.

Terminologie

Rappelons quelques définitions.
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Un goniomeétre permet de mesurer des angles horizontaux (appelés aussi angles azimu-
taux) ou verticaux.

Un cerclepermet lamesure d’angles horizontaux uniquement.
L’ éclimétre mesure des angles verticaux uniqguement.
Le clisimétre permet la mesure directe de pentes avec une précision de 0,5 %.

Le tachéomeétreest un théodolite couplé a un systeme de mesure de distances (du grec
tachéq qui signifie rapide). On distingue :

. le tachéométre a diagrammeest un ancien modéle mécanique a utiliser avec des
mires spéciales. La précision espérée sur une mesure de distance est de I'ordre de
+ 14 cm pour une distance de 50 m (chap. 4 § 4. et 5).

. le tachéomeétre électroniqueest un théodolite couplé a un instrument de mesure
électronique des longueurs (IMEL, voir la précision de ce type d'appareil au chapitre
4, paragraphe 6.3.).

Principe de fonctionnement

La figure 3.1 montre le schéma de principe du fonctionnement d'un théodolite.

Lunette

Cercle
vertical

Cercle

Fig. 3.1. : Schéma de principe d’'un théodolite
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. (P) :axe principal, il doit étre vertical aprés la mise en station du théodolite et doit
passer par le centre de la graduation horizontale (et le point stationné).

. (T):axe secondairdouaxe des tourillong, il est perpendiculaire a (P) et doit passer
au centre de la graduation verticale.

. (O) : axe optique (ou axe de viség il doit toujours étre perpendiculaire a (T), les
trois axes (P), (T) et (O) devant étre concourants.

. L'alidade : c’est un ensemble mobile autour de I'axe principal (P) comprenant le
cercle vertical, la lunette, la nivelle torique d'alidade et les dispositifs de lecture
(symbolisés ici par des index).

. Lecercle vertical (graduation verticale). Il est solidaire de la lunette et pivote autour
de l'axe des tourillons (T).

. Lecercle horizontaloulimbe(graduation horizontale). Il est le plus souvent fixe par
rapport a 'embase mais il peut étre solidarisé a I'alidade par un systéeme d’embrayage
(T16) : on parle alors dmouvement généralde I'alidade et du cercle autour de (P) ;
c’est le mouvement utilisé lors du positionnement du zéro du cercle sur un point
donné. Lorsqu'il est fixe par rapport au socle, on parlmdevement particulier :
c’est le mouvement utilisé lors des lectures angulaires. Sur le T2, un systeme de vis
sans fin permet d’entrainer le cercle et de positionner son zéro.

Caracteéristiques des théodolites optico-mécaniques

Les caractéristiques des théodolites optico-mécaniques données par les constructeurs
sont les suivantés

Modéles (gamme Leica) TO5 T06 T T16 T2
Ecart type (mgon) +3 +3 £1] £1 +0,25
Lecture directe (mgon) 10 10 2 5 0,1
Lecture estimée (mgon) 2 2 1 1 -
Grossissement 19 x 30 x 30 30 x 30 x
Champ & 100 m (m) 3,9 27 27 27 29
Constante stadimétrique 100 100 100 100 100
Constante d’addition 0 0 0 0 0
Sensib. niv. sphérique (cgon/2 mm) 19 19 15 15 15
Sensib. niv. torique (mgon/2 mm) 19 19 9 9 6
Précision calage index vertical mgon - - +0,3 +0,3 0,1
Plage de débattement (calage) cgon - - 4 9 £9

1 Les termes employés dans ce tableau sont détaillés dans la suite du chapitre. Pour les termes concer-
nant la lunette de visée, voir le chapitre 5, paragraphe 1.2.4.
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Ci-dessous deuthéodolites Wild (Doc.

Leica).

T16 (coupe)

T2 vue extérieure

Légende

1. Poignée amovible 12. Commutateur de lecture HzV
2. Viseur d'approche 13. Nivelle d'alidade

3. Vis de blocage de la lunette 14.  Vis d'alidade de fin pointé
4. Oculaire de la lunette 15. Nivelle sphérique

5. Vis de fin pointé 16.  Débrayage du limbe (T16)
6. Contrdle d'avtomatisme 17. Cercle vertical

7. Embase amovible 18.  Cercle horizontal

8. Plomb optique 19. Vis calantes

9. Micrométre optique 20. Objectif

10.  Bague de mise au point 21. Blocage de I'embase

1. Microscope de lecture 22. Eclairage des cercles
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Mise en station

La mise en station d’un théodolite consiste a caler I'axe principal & la verticale d’un point
de station donné. La méthode de mise en station détaillée dans ce paragraphe suppose
l'utilisation d’'un trépied classique (par comparaison au trépied centrant Kern). Elle
donne toutefois le principe de base commun a tous les types de trépieds. Cette méthode
évite I'emploi du fil a plomb qui, dans la pratique, est peu commode : trop sensible,
inutilisable dans un vent méme faible et le plus souvent introuvable...

Mise a hauteur du trépied
La mise a hauteur du trépied s’effectue comme suit :

. Fixez I'appareil sur le trépied en prenant soin de vérifier que les trois vis calantes sont
a peu prés a mi-course.

. Réglez l'oculaire a la hauteur des yeux de l'opérateur (ou mieux, légérement en
dessous de cette hauteur : il est plus facile de se baisser que de se hausser). Profitez-
en pour régler la netteté du réticule de visée. Pour cela, utilisez les graduations en
dioptries de I'oculaire.

Calage grossier d'approche

. Sivous devez mettre en station sur un point donnéoulevez deux pieds du trépied
tout en regardant dans le plomb optique et déplacez I'ensemble afin de positionner le
plomb optique prés du point de mise en station (inutile a ce stade de le positionner
exactement sur le point). Enfoncez ensuite les pieds dans le spbgitisnnez le
plomb optique exactement sur le point au moyen des trois vis calantes cet
instant, I'axe principal passe par le point de station mais n’est pas vertical.

. Sivous ne devez pas mettre en station sur un point don(station libre) : reculez-
vous pour vérifier que I'appareil est a peu pres vertical, puis enfoncez les pieds du
trépied dans le sol.

. Sivous devez mettre en station sous un point donndtilisez soit un fil & plomb
pendant depuis le point « au plafond » jusqu’au repére situé sur le dessus de la lunette
du théodolite (en position de référence), soit un viseur zénithal.
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Calage grossier au moyen de la nivelle sphérique

. Sivous devez mettre en station sur un
Nivelle point donné : calez la nivelle sphé-
sphérique \ é\ riqgue au moyen des pieds du tré-
Y pied. Posez un pied sur une jambe du
trépied puis faites-la coulisser jusqu'a
centrer la bulle de la nivelle. En pra-
tique, il faut intervenir sur plusieurs
pieds l'un aprés l'autre (agir sur le

el pied vers lequel semble aller la bulle
= et recentrez-la ou ramenez-la vers un
% autre pied, et agir ensuite sur ce pied,
\ etc.).
Station |/ . Sivous ne devez pas mettre en sta-
/ 7 \Y tion sur un point donné : calez
directement la nivelle sphérique avec
Fig. 3.2. : Calage de la nivelle sphérique les trois vis calantes.

A la fin de cette phase, la nivelle sphé-
rique est centrée et le plomb optique ne
doit pas avoir bougé du point de mise en station puisque I'axe principal (P) de I'appareil
pivote autour du point stationné (fig. 3.2).

Calage fin dans une direction au moyen
de Ia nivelle torique

Amenez la nivelle torique (t) paralléle a
@ V3 deux vis calantes V1 et V2 (fig. 3.3.).
/ \ Centrez la bulle au moyen des deux vis
/ \ V1 et V2 en agissasimultanément sur
/ \ les deux vis en sens inverse l'une de
’ ) l'autre, puis faites tourner l'appareil de
—/IH+I1HEEE|EHB|4+HI\—- t 200 gon (repérez-vous sur la graduation
/ \ horizontale du socle ou sur les lectures

V1, V2 angulaires horizontald4z).

r\ Vue de dessus / Trois cas de figure peuvent se présenter :

a) Si la nivelle torique est bien réglée

la bulle revient exactement dans la méme
Fig. 3.3.: Calage de la nivelle torique position aprés un demi-tour de l'alidade
(ou dans une position voisine a une ou
deux graduations prés : la bulle doit
rester entre les deux repéres principaux). C'est le cas le plus courant.
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b) Si la nivelle torique est compléetement déréglééa bulle est complétement décalée
et vient en butée sur un des deux cotés du tore. La nivelle doit étre réglée au moyen des
vis de réglage prévues a cet effet (voir § 2.3).

VB@ Vue de dessus VB@

VAR /N
,/ \ _ Demi-tour / \
/ Position 1\ de l'alidade Position 2
t At B ] }/fmumma}mj;aaﬂ\ t
w/ \ vz A *(n)l* \ v

Fig. 3.4. : Contréle de la nivelle torique

¢) Si la nivelle torique est |égerement déréglée, elle se décale d'un nombree
graduations: il suffit dans ce cas de recentrer la bullentfegraduations (fig. 3.4 : deux
graduations vers la gauche cex 4) et adopter pour la suite cette position de la bulle
comme position de référence appgiésition de calage

En effet, il doit y avoir un angle droit, 100 gon, entre I'axe de la nivelle torique (t) et I'axe
principal du théodolite (P). En cas de déreglement de la nivelle, cet angle droit présente
un défaute.

Vue de face

Horizontale L

Demi—tour >
de l'alidade

Position 1 Position 2

Fig. 3.5. : Doublement de I'erreur par demi-tour de I'alidade

MESURESANGULAIRES 89



La nivelle étant centrée en position 1, apres un demi-tour elle passe en position 2 avec un
décalage de la bulle degraduations correspondant a deux fois l'asgfég. 3.5). En
recentrant la bulle de la moitié de I'errenfi2(graduations), I'axe de l'appareil est remis
parfaitement vertical, I'axe de la nivelle torique restant décalé du méme sapgte
rapport a I'horizontale. La bulle de la nivelle n'est pas centrée (décaté2 gimdua-

tions) mais l'axe de I'appareil est vertical : clagposition de calagell reste a caler la

bulle dans la méme positiordans toutes les directions.

Calage dans toutes les directions au moyen
de Ia nivelle torique

Pour effectuer un calage fin au moyen de la
vs@ o nivelle torique, procédez comme suit :
Pant Position 3

1/4 de tour ,//:#:\‘\. . Amenez l'axe de la nivelle torique sur la

de lalidade /| % |\ troisiéme vis calante V3 et, en agissant

\ sur la seule vis V3, amenez la bulle dans

\ la position de calage(c'est-a-dire bulle

\ centrée si vous étiez dans le cas a) du

v/ = \ y2 paragraphe 2.1.4. ou bulle décalée de la

O x O moitié de I'erreudans le méme sensi

vous étiez dans le cas c¢) du paragraphe

Vue de dessus 2.1.4). Sur la figure 3.6., la nivelle est

dans la position de calage de I'exemple

Fig. 3.6. : Calage final sur la 3vis précédent (décalage de deux graduations

vers la droite repérée sur les schémas par

la lettre t).

. Vérifiez enfin qu'en tournant I'appareil dans une direction intermédiaire la bulle reste
dans sa position de calage. Si le calage n'est pas parfait, il faut reprendre les mémes
opérations pour affiner le calage.

. Evitez ensuite tout mouvement brusque de I'alidade et, lors du pivotement de celui-

ci, pensez a utiliser les deux mains, une sur chaque montant de I'alidade pour répartir
le moment du couple appliqué a I'appareil.

Vérifications finales

Enfin, vérifiez que I'appareil est toujours au-dessus
du point de station donné (on s’accorde une tolé-

g% rance de centrage de4 mm, ce qui correspond au
rayon de 4 mm de la demi-sphére intérieure des
l clous d’arpentage, fig. 3.7). Sur les clous de fabrica-
tion allemande, il est mentionn@esspunkiqui
' signifie littéralement point de mesure.

Fig. 3.7. : Clou d'arpentage
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Si I'appareil s’est trop éloigné (ce qui n'est possible que si vous avez fait une faute lors
de la mise en station), décalez-le en dévissant 'embase et en le faisant glisser sur le
plateau du trépied, puis reprenez le réglage depuis le début.

Cette derniére manipulation est néanmoins déconseillée car I'appareil peut étre trop
excentré par rapport au plateau et venir en porte-a-faux ; de plus, la marge de manceuvre
est faible et il faut de toute facon reprendre le calage de la nivelle torique.

Remarque

A cet instant, vérifiez que la nivelle sphérique est bien réglée. Elle doit étre parfaite-
ment centrée. Si ce n'est pas le cas, tournez les vis de réglage pour la centrer parfaite-
ment (voir § 2.3.1).

Réglages avant mesures

Réglez lanetteté du réticule (croix de visée dans l'optique) : pour le faire de maniére
précise, réglez la lunette a I'infini puis rendez les fils du réticule les plus nets possible en
agissant sur la vis de réglage. Ce réglage permet de placer exactement le réticule dans le
plan de formation de I'image virtuelle ; ainsi, I'ceil de l'opérateur n'a pas besoin
d’accommaoder et se fatiguera moins. Si ce réglage n’est pas satisfaisant, il est possible
de s’en apercevoir en balancant Iégérement la téte devant I'oculaire : le réticule semble
bouger par rapport a I'objet visé alors qu'il devrait rester fixe (on dit qu'il y a de la
parallaxe). Ensuite, ne touchez plus au réticule et réglez la netteté de la lunette sur
I'élément visé. Déployez enfin les éventuels miroirs pour I'éclairage des cercles. L'obser-
vation monoculaire doit se faire les deux yeux ouverts.

Vérifiez que I'appareil est danspasition de référence Généralement, le cercle vertical

doit se situer a gauche de I'observateur. Pour les stations électroniques, il est souvent a
droite. Cette vérification se fait en positionnant la lunette approximativement a I'horizon-
tale et en lisant I'angle vertical qui doit étre proche de 100 gon. Si la lecture indique une
valeur proche de 300 gon, faites un double retournement, c’est-a-dire le demi-tour de la
lunette et de l'alidade pour vous retrouver dans la position de référence. Positionnez
éventuellement le zéro du limbe sur la référence choisie.

Caractéristiques des nivelles

Principe de fonctionnement d’une nivelle

Une nivelle est un petit récipient de cristal appelé afisisi. Elle est remplie d'un
mélange d’alcool et d’éther dans lequel subsiste une bulle de vapeur.

Dans une nivelle sphérique, la face supérieure du verre retenant la bulle est une calotte
sphérique (fig. 3.8-a). Une nivelle torique est un fragment de tore (fig. 3.8-b). Les rayons
de courbure sont grands (de I'ordre du métre pour les nivelles sphériques et de 10 a 100
meétres pour les nivelles toriques), donc imperceptible a I'eeil. Ces considérations justi-
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fient que la nivelle sphérique soit une nivelle d’approche dont le calage est multidirec-
tionnel, alors que la nivelle torique, qui est unidirectionnelle, sert au calage fin. La
directrice d'une nivelle torique est la droite tangente a sa face supérieure et située dans
le plan vertical de son axe.

Coupe Vue de dessus @Coupe

I
]

%
Z
2
g
2
g
2
2
-

Fig. 3.8-a. Nivelle sphérique Fig. 3.8-b. : Nivelle torique

Remarque

Le frottement qui empéche parfois la bulle d’atteindre sa position d’équilibre est appelé
« erreur de paresse » et peut atteindre le dixieme de la sensibilité de la nivelle (voir
définition de la sensibilité ci-apres).

Application

a) Pour ses appareils, un constructeur fourngdesibilitéssuivantes des nivelles (on
donne en général la variation angulaire correspondant au déplacement d'une gradua-
tion 2 mm de la bulle ; voir tableau paragraphe 1.3.).

Nivelle sphérique :'® mm (8 minutes sexagésimales (15 cgon) pour 2 mm) ;
. Nivelle torique : 20/2 mm (20 secondes sexagésimales (6,2 mgon) pour 2 mm).

Calculez le rayon de courbuRede chaque nivelle.

b) Calculez 'erreur de pointé provoquée a 100 m par une nivelle sphérique mal calée
(décalage de 'ordre du millimétre).

Réponse

a) Nivelle sphériqueR = 0,002/ (8 / 60 *7/ 180) = 0,9 m
Nivelle torique :R= 0,002 / (20 / 3600 ¥r/ 180) = 20,6 m

b) a = 4 soit 7 cgon, ce qui provoque une erreur de pointé de 11 cm a 100 m'!
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Nivelle d’index vertical

Sur certains appareils (comme le tachéométre a dja-
gramme Wild RDS),I'index du cercle vertical est k)

asservi a une nivelle d’'index qui permet un calage prégis k)
de sa verticalité (a faire avant chaque visée). Ce caldge

utilise une bulle qu’'un systeme de prismes découpe en N VTS
deux parties : la nivelle est correctement calée lorsque |es, " c o tee calée
deux parties coincident (fig. 3!9).a précision de calage
d’'une bulle coupée est de I'ordre de 0,2 mm alors que Fig. 3.9. : Bulle coupée
pour un autre systéme elle est de I'ordre de 0,5 mm.

Sur les appareils les plus récents (T16, T2), la correction d’index est effectuée de fagon
automatique grace a un systemecdenpensateur a pendulgutilisant I'action de la
pesanteur) dont le principe est équivalent a celui du compensateur des niveaux
« automatiques Ce systéme permet d’obtenir un calage trés précis de la verticalité de
I'index, a condition que la mise en station du théodolite place au préalable le compensa-
teur dans une plage maximale appealébattement Par exemple, pour un T16, la
précision du calage donnée par le constructeur estldé+ 0,3 mgon) dans une plage

de débattement de I'index vertical #&' (+ 9 cgon) (voir tableau paragraphe 1.3.).

Réglages d’un théodolite

Réglage du plomb optique

112

Le principe de réglage du plomb optique est |
méme que celui de la nivelle torique : lorg
d'une rotation de 200 gon de l'alidade, un
plomb optique bien réglé revient exactement
sur le point de station, un plomb optique
déréglé se décale de ce point d’'une valeur car-
respondant au double du défaut de réglage.

Pour le régler, procédez ainsi :

. Marquez sur une feuille de papier fixée au
sol (ou sur une planchette en bois) un poir
(PO, fig. 3.10.) qui sera le point ol vous Fig. 3.10. : Réglage du plomb optique
devez stationner le théodolite a I'aide des
vis calantesexactement sur ce point sans
s’occuper des nivelles.

—

1 Se reporter au schéma de principe, chapitre 5 sur le nivellement, paragraphe 3.1.
2 Se reporter au chapitre 5 sur le nivellement, paragraphe 1.2.3.
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. Faites un demi-tour de 'alidade et marquez sur la feuille le nouveau point P1 pointé
par le plomb optique : si celui-ci est trop éloigné (plus de 2 mm) du point de station
initial PO, placez sur le papier le point P2 au milieu de la droite PO-P1 et utilisez les
vis calantespour positionner le plomb optique exactement sur P2 ; ainsi la moitié de
I'erreur est rattrapée. Utilisez ensuite 18s de réglage du plomb optiquepour
positionner le plomb exactement sur le point PO et rattrapez ainsi la seconde moitié
de I'erreur. Vérifiez en reprenant toute la manipulation que le plomb est bien réglé.

Remarque

est situé sur I'embase, il faudra utiliser un fil & plomb (principe plus simple mais

‘ Le réglage précédent n'est possible que si le plomb optique est situé sur I'appareil. S'il
manipulation plus délicate).

Réglage de la nivelle torique

La mise en évidence d’'un besoin de réglage a
été traitée au paragraphe 2.1.4.

,/’ ~\~
// . - \‘
/" Vis de reéglage \
/ \
/ / nivelle torique Y\

/

AT
\ Axe de r‘ototion/ /

Le décalage de la nivelle étant dgradua-
tions, ramenez la bulle de la nivelle torique
vers la position centrale a2 graduations au
moyen de la vis de réglage. Une seule vis
suffit et elle est généralement située vers

\ / I'une des deux extrémités de la nivelle qu’elle
N Corps de / . . \ .

. Vappareil ./ fait pivoter autour d'une axe horizontal

S 7 (fig. 3.11). Aprés avoir réalisé ce réglage,

recommencez la manipulation abordée au
paragraphe 2.1.4. jusqu'a la disparition du
défaut.

Fig. 3.11. : Réglage de la nivelle torique

Réglage de la nivelle sphérique
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- Aprés mise en station de Il'appareil et
. V;de\ calage de la nivelle torique vérifiez le
7 olle @}99“‘9@ \, réglagede la nivelle sphérique en utilisant la
,/ : \ \ nivelle torique, plus précise puisqu’ayant un
[ \ S ; grand rayon de courbure. Recentrez alors la
\/\ AN ZapAl nivelle sphérique au moyen de ses vis de
e p0" / réglage, généralement au nombre de deux,
Ps de o8 / situées en dessous ou sur les cétés de la
AN Vi nivelle (fig. 3.12).
\\\\ o
Fig. 3.12. : Réglage
de la nivelle sphérique



Réglage de I’axe optique

Ce réglage permet de mesurer et d’élimineoliimation horizontale (voir § 3) dans le

cas ou elle est trop importante, par exemple lorsque le défaut de perpendicularité est de
I'ordre de 10 fois I'écart type de I'appareil utilisé, soit 1 cgon pour un T16 et 2,5 mgon
pour un T2. Cette erreur est normalement éliminée par le double retournement.

Stationnez le théodolite & au moins 50 m d’une surface verticale (mur de batiment).

Pointez un repeére A (fig. 3.13.) éloigné et situé a I'opposé du mur (par exemple un jalon).
L'appareil est en position de référence en cercle gauche sur la figure 3.13. La lunette doit
étre a peu pres horizontale (angle vertical proche de 100 gon). Placez le zéro de la
graduation horizontale sur ce repére.

Basculez la lunette autour de I'axe des tourillons puis tracez sur le mur la position
indiquée par le réticule de la lunette (par exemple, sur une feuille de papier fixée au mur).

Si un défaut de perpendiculariééxiste, I'axe optique pointe le point C et la distance BC
correspondrait donc a un angledbuble de I'erreur de collimation.

™
Visée CG <\!
A 0 gl
S S Ik
Jjalon i
|
R

Double
¢
retournement |/T) . C
i 4c __---77
A s U - __.——T”'
e T
e 0 g

Fig. 3.13. : Contrble et réglage de la collimation horizontale

La distance BC ne pouvant étre mesurée (point B inconnu), effectuez un double retour-
nement de la lunette (c’est-a-dire un pivotement de I'alidade de 200 gon puis un bascu-
lement de la lunette autour de I'axe des tourillons) et tracez la nouvelle position du
réticule sur le mur. Cette position donne le point D tel que CD corresponde au quadruple
de I'erreurc. On mesure enfin CD et SB (B au milieu de CD).

CD

On peut alors calculerpar : | 2tan(2c) = SB
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Si cette collimatiorc est trop importante, réglez la ligne de visée définie par le centre
optique de la lunette et la croisée des fils du réticule : agissez sur les vis de réglage du
réticule pour amener la visée du quart de I'erreur du point D vers le point C : sur Wild
T16, il faut agir sur deux vis diamétralement opposées, situées de part et d'autre de
I'oculaire de visée (agir sur chaque vis de la méme quantité et en sens opposé l'une de
l'autre).

Remarque

Cette erreur de collimation horizontalénduit une erreue sur une lecture angulaire
horizontale telle que :
sinc

sing = p” (voir justification 8§ 3.1.4)

Dans cette expressidrest I'angle de site (voir définition § 7.1) ; il vaut O lorsque la
lunette est horizontale. C’est pourquoi la manipulation précédente doit étre réalisée
lorsque la lunette est approximativement horizontale: cela permet de mesurer
directement puisque co$= 1.

Réglage du viseur d’approche

Le viseur d’approche permet de pointer rapidement dans une direction proche de 'objet
a viser. Il doit étre situau-dessus de la lunette en position de référenc®on réglage
est simple : pointez un point directement avec la lunette puis réglez le viseur d'approche
au moyen de ses vis de réglage afin qu'il soit exactement sur le méme point visé.

Lectures angulaires

Les caractéristiques optiques de la lunette sont détaillées au chapitre 5 sur les niveaux,
paragraphe 1.2.4.

Réticules de pointé

Contact Bissection On distingue quatre types principaux de

1 pointés (fig. 3.14) :
. Le pointéordinaire ou par contact.
-+ . Le pointé pabissection: le fil vertical du

~ réticule passe par I'axe de I'objet pointé.
Encadrement Coincidence

. Le pointé parencadrement : l'objet
1l ’ pointé est encadré par deux fils paralléles
I du réticule.
1 . Le pointé parcoincidence: le fil vertical

du réticule tend a se confondre avec
I'objet pointé.

Fig. 3.14. : Différents types de pointé
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La précision du pointé dépend de la forme de I'objet visé, du type de réticule mais aussi
dugrossissement de la lunettet des conditions de luminosité.

Pour une lunette de grossissem@nion admet les ordres de grandeurs ci-dessous des
précisions de pointé :

Pointé Précision (dmgon) Ordre de grandeur pour G = 30 x
Ordinaire 100/G 3,5 dmgon, soit 3,5 mm & 640 m
Bissection 60/G 2 dmgon, soit 2 mm & 640 m

Encadrement 50/G 1,5 dmgon, soit 1,5 mm & 640 m
Coincidence 25/G 1 dmgon, soit 1 mm & 640 m

Lectures sur verniers

Sur les appareils optico-mécaniques, la lecture s’effectue sur un vernier gradué comme
sur la figure 3.15 : a gauche T16 (angles horizdntadt verticalV), a droite T2 (angle
vertical). La lecture de ces verniers se fait ainsi : les chiffres avant la virgule défilent
devant la graduation fixe du vernier, les chiffres aprés la virgule se lisent & I'endroit ou
une graduation mobile intercepte le secteur gradué.

V | [T 1]
9b6 QF [ [ [ []
12345678910
96 S
\‘H | | | | | | | | H‘HHUH‘\ v v
‘018345678910 01 2345678 910
18 17 —
H~ sttt .7
Fig. 3.15. : Lecture sur verniers gradués du T16 et du T2

Par exemple, dans le théodolite T16, les deux cercles sont lisibles en méme temps ; on
peut lire :V = 95,98 gon et Hz = 17,96 gon.

La derniere décimale (mgon) est appréciée par I'opérateur.

Dans le théodolite T2, un seul cercle est visible a la fois (un bouton permet de basculer
du cercle horizontal vers le cercle vertical. Voir 8 1.3. bouton n° 12). La lecture est aussi
différente : grace a une molette supplémentaire pilotant un micromeétre optique, lI'opéra-
teur fait coincider les traits du rectangle supérieur (dans la figure 3.15, ils ne sont pas tout
a fait coincidants afin d’'étayer cette explication). Ceci raméne le chiffre mobile du
rectangle central en face d’une graduation : I'opérateur lit 96,1 gon.
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L'opérateur lit enfin les décimales suivantes dans le rectangle inférieur, soit 96,1262 gon
('opérateur peut apprécier jusqu’a-1@on mais il arrondira au décimilligrade le plus
proche car on atteint les limites de précision de I'appareil).

Ce systeme de traits mobiles a pour origine le mesurage ditdophle vernier » qui

permet de lire sur deux parties diamétralement opposées des cercles afin d’annuler le
défaut d’excentricité résiduel (voir § 3) des cercles. La mise en coincidence des traits du
micrometre est en fait une mise en coincidence des graduations de deux parties diamé-
tralement opposées du limbe, ce qui permet de faire une « moyenne optique » de deux
valeurs. Finalement, aprés avoir fait coincider les traits mobiles du rectangle supérieur,
I'opérateur litV = 96,1262 gon.

Les définitions des différents types d’erreurs sont données au tome 2, chapitre 5, para-
graphe 12.

Erreurs systéematiques dues a un défaut de I’appareil

Graduation et géométrie des cercles

Lirrégularité des graduations des cerclest ledéfaut de perpendicularité du cercle
horizontal avec I'axe principal sont minimisés par legitération des lectures effec-

tuées, c'est-a-dire plusieurs lectures du méme angle sur des parties différentes de la
graduation, décalées de 100 gon (voir § 4.3.3).

Défauts d’excentricité

Concernant leléfaut d’excentricité de I'axe principal, I'axe principal ne passe pas par
le centre du cercle horizontal.

Concernant leléfaut d’excentricité de I'axe secondairgl’axe secondaire ne passe pas
par le centre du cercle vertical.

Les appareils les plus précis sont munis d’'un systéme permettant d’éliminer ces défauts
d’excentricité (lecture dite par double vernier » et de lire sur deux parties diamétrale-

ment opposées du cercle et d’en faire une moyenne optique. Ce systéme est utilisé dans
le micrometre du théodolite T2 (voir § 2.4.2).

La figure 3.16 permet dxpliquer la lecture par double vernier:
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Le point O, point de passage de I'axe
de rotation (axe P ou T) dans le plar
du cercle, est différent du centre du
cercle : il existe une excentricit
L'opérateur lit donc l'angled + €)
sur un point P quelconque alors qu'il
désire lire I'anglen. S’il fait une lec-
ture simultanée sur la partie du cercle
diamétralement opposée par rapport
a g, il lit r'angle (200 +a - ¢); la
moyenne des deux valeurs (I'une
diminuée de 200) permet d’obtenir
'angle a exact.

Dans le triangle O®, [Ierreur

P
Ly
ot+e
L
(03
\ 0 100g
O’
A—¢&
Lo

Fig. 3.16. : Lecture par double vernier

d’'excentricité € est telle que
sine _ sina
e R

R est le rayon du cercle (podr 2,5 cm, une excentricité ge= 0,001 mm provoque au

maximum une erreur angulaire e 25 dmgon poun = 100 gon).

Tourillonnement

L'axe secondaire (T) n'est pas perpendiculaire a I'axe principal (P) (fig. 3.17). Le défaut

de tourillonnemententraine un déplacement de I'axe de visée OP dans un xiaro©

vertical incliné de I'angle.

Ceci implique une errewrsur I'angle
horizontal et une erreur sur l'angle
de sitei. L'angle lu esti' et I'angle
cherché.

Le calcul de l'erreure s'effectue

comme suit ;
hh = OH . tane=nH. sint
nh = Oh. tan’

Donc : tare = sint. tani’

Lerreur sur I'angle de sité est cal-
culée ainsi :

nh = On. sini = nH. cod

nh' = On. sini' donc sin =sini'. cos

Ce défaut est aussi appetdlimation
verticale.

Fig. 3.17. : Défaut de tourbillonnement
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L'erreur € est éliminé pamdouble retournement (voir 8 4.2) : en effet, aprés avoir
effectué cette manipulation, le plan incliné de déplacement de la lunette occupe une
position symétrique par rapport au plan vertical comprenant la ligne de visée OP, et
I'erreur commises’ est aussi symétrique ; la moyenne des deux lectures élimine ce
défaut.

Le défaut sur n’est éliminé par aucune manipulation. Il est négligeable pour des angles
de site courants : en effet, méme avec un angle de site extréd@ gon), il faudrait un
défautt = 0,1 gon (trés important) pour obtenir une erreur négligeable de 1 dmgon sur

Collimation horizontale

La collimation horizontale est notée
L'axe de visée OP (fig. 3.18) n'est pas
perpendiculaire a I'axe secondaire (T).
Ce défaut de perpendicularitdéinduit
une erreur e sur l'angle horizontal.
L'angle i n'est pas affecté par cette
erreur : la projection desur le plan ver-
tical xOz reste inchangée.

La ligne de visée décrit un cbne d'axe
(T) et d’angle au sommet (200 €)2Les
angles horizontaux et verticaux sont lus
dans le plan vertical OPh alors qu'ils
devraient étre lus dans le plan vertical
Oxz

Fig. 3.18. : Collimation horizontale

Le calcul de 'erreue s’effectue comme
suit :
Oh=0M. co$=0ON. cos

sinc

Oh =ON . sirc = Oh . sire Donc sing = =
cosi

Ce défaut est éliminé par le double retournement pour les méme raisons que la colli-
mation verticale (voir § 3.1.3). On remarque que pour une visée horizontale sz,
puisquei = 0, et que l'erreur due au défaut de tourillonnement est nulle puisque
tani’ = 0; c’est donc un procédé pour mettre en évidence I'erreur de collimation horizon-
tale.

Erreur d’index de cercle vertical

L'index du cercle vertical n’est pas situé sur la verticale du centre du cercle. Cette erreur
peut étre éliminée par double retournement ou par l'utilisation d’une nivelle d’index. Sur
les appareils récents, un automatisme utilisant I'action de la pesanteur minimise ce défaut
(voir § 7.3 et § 2.2.2).
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Erreur d’excentricité du viseur

L'axe de visée ne coupe pas l'axe principal ou I'axe secondaire. Cette erreur est éliminée
par double retournement.

Jeux de fonctionnement

La variation de la position des axes de rotation (P) et (T) est due a la présence obligatoire
de jeux de fonctionnementdans les mécanismes de guidage en rotation. Cette erreur
peut étre minimisée pdinversion du sens de rotationlors des mesures par paire de
séquence (voir § 4.3.3). Cette inversion provoque un changement de sens du rattrapage
de jeux. Il faut également veiller a ne pas entrainer brusquement un élément en rotation
et a toujours effectuer les rotations en manipulant I'alidade de maniére symétrique (avec
les deux mains en méme temps).

Erreurs systématiques dues a une cause extérieure

Il s'agit essentiellement desreurs dues a laréfraction atmosphérique qui incurve le
trajet de tout rayon lumineux (voir au chapitre 6 les paragraphes 5.2. et 5.3.). Les
réfractions sont de deux types :

. réfractionlatérale : elle est due a la présence d’'une paroi exposée au soleil. Elle est
impossible a évaluer ;

. réfractionverticale : elle est due aux variations de densité de I'atmospheére, elle peut
étre évaluée et corrigée.

Il faut éviter les visées rasantes prés d'obstacles importants, au-dessus d’'un cours d’eau,
trop prés du sol par temps chaud a cause du flamboitdehair.

Erreurs accidentelles

Erreur de calage de I’axe principal

Le calage parfait de I'axe principal est trés difficile a réaliser : il n’est jamais parfaitement
vertical. Ceci entraine un défaut d’horizontatitéle I'axe secondaire, défaut qui res-
semble a un défaut de tourillonnement, entraisant’angle horizontal une erreue

dans la mesure des angles horizontaux de la forme =s@nt'. tani, comme pour le
tourillonnement.

L'incidence de cette erreur sur les angles horizontaux ne peut pas étre éliminée par des
méthodes de mesure. En revanche, elle peut étre mesurée, pour les manipulations de

1 Le flamboiement est le tremblement de I'image vue dans la lunette, di aux effluves de I'atmospheére
provoquées par des couches d’'air a températures différentes.
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haute précision, au moyen d’une nivelle cavaliére : il s'agit d’'une nivelle que I'opérateur
pose sur les montants de I'alidade et qui permet d’obtenir I'angle d’inclinaison de I'axe
secondaire. Cela permet de soulighierportance de la mise en statioret duréglage

de la nivelle torique

Remarque

Sur certains théodolites électroniques (T2000, T3000), les valeurs de la plupart de ces
erreurs soninesurées par l'appareila chaque station et prises en compte dans I'affi-
chage. Cette nouvelle technologie révolutionne la conception des appareils qui
s’affranchissent mieux de leurs défauts de fabrication en les mesurant plutdét qu’en
essayant de les minimiser a la construction. Elle change également les méthodes de
mesure : le double retournement devient superflu, sauf pour un contréle des lectures.

Erreur de centrage sur le point stationné

Il est de I'ordre det 4 mm pour le mode de mise en station étudié au paragraphe 2.1.

Erreur de pointé

Reportez-vous au paragraphe 2.4.1. concernant les différents types de pointés.

Erreurs de lecture

Pour éviter ce type d'erreur, il faut soigner la lecture sur vernier et effectuer des doubles
lectures. Les appareils électroniques & affichage digital limitent les erreurs de lecture et
les erreurs de retranscription (en particulier s'ils sont munis d’une interface informa-
tique).

Erreur de dérive du zéro

Cette erreur est due a la torsion du trépied : les trépieds en bois (ou en métal) étant peu
massifs (pour faciliter leur transport) et relativement peu rigides, il existe des phéno-
menes de torsion du trépied dus aux passages et aux manipulations de I'opérateur, aux
dilatations différentielles des pieds sous l'effet du soleil, etc. Ces phénomeénes entrainent
une dérive du zéro qui peut affecter des mesures de trés grande précision (dmgon). Pour
les minimiser, il est donc recommandeé :

. de rester en station le moins longtemps possible sur un point ;
. d'effectuer les observations a 'ombre d'un parasol ;

. ou bien d'utiliser comme en métrologie (chap. 7 § 6) des trépieds trés massifs et
stables.

En mesurage de précision, il est possible de contrbler cette dérive en pointant réguliere-
ment un signal fixe (ou mire de torsion) et en tenant compte de I'évolution des lectures.
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Déplacement accidentel de I’appareil

C’est par exemple un déplacement dd a un choc sur un pied. Le contréle s’effectue en
refermant chaque série de lectures angulaires sur le point de départ (fermeture d’un tour
d’horizon, paragraphe 4.3.4.). Cette manipulation permet aussi de contréler la dérive du
zéro traitée au paragraphe 3.3.5.

Le cercle horizontal

Le cercle horizontal (ou limbe) est la graduation du théodolite sur laquelle I'opérateur lit
les angles horizontaux. Il est lié au socle de I'appareil mais peut aussi pivoter sur lui-
méme de maniére a régler le zéro des graduations sur une direction donnée. Il existe
plusieurs technologies possibles pour cette mise a zéro : le débrayage de I'entrainement
du cercle (T16) ou bien le mouvement par vis-écrou (T2).

Fig. 3.19. : Mesure d’angles horizontaux

Les graduations sortoissantes de 0 a 400 gon dans le sens horgiee regardant le
cercle du dessus, fig. 3.19).
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Aprés la mise en station du théodolite, ce cercle est horizontal, ce qui explique que les
angles lus soient des angles projetés sur le plan horizontal et appelés angles horizontaux
(ou azimutaux), notédz.

Sur la figure 3.19, I'appareil est en station sur le point S. L'opérateur vise le point A
(sommet du batiment) et regle le zéro des graduations sur ce point. En visant le point B,
il lit dans le théodolite I'angle horizontal AS - B' (A’, B/, S sont les projections de A,

B et S sur le plan horizontal passant par I'axe des tourillons de I'appareil).

Le double retournement

C’est une manipulation consistant en demi-tour simultané de la lunette et de
l'alidade (fig. 3.20). Cette technique de mesure permet d'éliminer certaines erreurs
systématiques (voir § 3) et de limiter les fautes de lecture. Lors d’'une noésugée
horizontal, cela permet :

. de doubler les lectures et donc de diminuer le risque de faute de lecture ;

. de ne pas toujours lire sur la méme zone du limbe, donc de limiter I'erreur due aux
défauts de graduation du limbe ;

. d’éliminer les défauts de collimation horizontale et de tourillonnement.

L'erreur de centrage sur le point de station et I'erreur de calage de I'axe vertical ne sont
pas éliminées par cette manipulation. Il convient donc de soigner ces opérations.

Cercle Goauche

Double
—_—

Cercle Droite

Fig. 3.20. : Double retournement

Pratiquement, on effectue :

. une lecture enercle gauchégcercle vertical de I'appareil a gauche de I'opérateur, plus
généralement eposition de référence;

. un double retournement ;
. une nouvelle lecture du méme angle en cercle droite (cercle vertical a droite).

|04 MESURESANGULAIRES



Si I'on appelleHz; la valeur lue en cercle gaucheHat celle lue en cercle droit, on
doit observer :

\ Hzep=Hzeo + 2oo|

En effet, le double retournement décale le zéro de la graduation de 200 gon (fig. 3.20) ;
ceci permet un contrdle simple et immédiat des lectures sur le terrain.

La différence entre les valeukz.; et Hz., — 200) représente la combinaison des
erreurs de collimation, de mise en station, de lecture, etc.

L'angle horizontaHz mesuré vaut alors :

Hy = HZce™ (HZZCD —200) siHz., > 200 gon
Hy = Hzog + (HZCZ—200+ 400 _ Hzg+ (HZZCD+ 200) siHz., < 200 gon
Remarque

Si I'on n'effectue qu'une seule lecture, elle doit étre faite en position de référence (CG
sur les théodolites classiques et CD sur la plupart des stations électroniques).

Terminologie des mesures d’angles horizontaux

Lecture simple

L'appareil étant dans sa position de référence (g
exemple CG sur la figure 3.21), et le zéro de la gradu
tion horizontale n'étant pas modifié aprés mise en st
tion, I'opérateur effectue une lecture azimutg|eur

le point A puis une lecturle,; sur B et en déduit I'angle
ASB :

Séquence
On appelle séquence un ensemblerde {) lectures Fig. 3.21.: Lecture
effectuées & partir d'une méme stationrstiirections d'un angle horizontal

différentes avec la méme position des cercles horizon-
taux et verticaux, le contréle de fermeture sur la référence et la répercussionnsur les
lectures de I'écart de fermeture sur la référence (sur laquelle on réduira les angles a zéro).
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Par exemple, sur la figure 3.22, la référence est le point
R sur lequel I'opérateur effectue la premiére lecture
Lr,, on faitune lecture sur chaque poinen tournant

en sens horaire et une dernié¥eture de fermeture

sur le point Rg,.

Par calcul, les lectures sont ensuite réduids réfé-
rence R en soustrayant aux autres lectiaresoyenne
des deux lectures sur la référencePour cela, on
calcule :

. la fermeture de la séquenceFs = |L;, —Lg,|
Fig. 3.22.: Séquence . la moyenne sur la référencel = (L, + L g)/2
. lalecture sur chaque point :L'j=Lj—-L

La lecture sur la référence devient dane O (voir 'exemple du paragraphe 4.4.1.).

La fermeture angulaire de chaque séquence est soumise a des tolérances réglementaires
dont les valeurs fixées par I'arrété de janvier 1980 (voir la bibliographie) correspondent
a :1,5 mgon en canevas de précision et 2,8 mgon en canevas ordinaire

Paire de séquences

Une paire de séquence est l'association de deux séquences successivedaesalage
de l'origine du limbe, le retournement de la lunette et I'inversion du sens d'observa-
tion. Cette méthode permet de minimiser certaines erreurs systématigues (voir § 3).

Généralement, I'opérateur effectue une séquence en CG dans le sens horaire de rotation
de l'appareil puis effectue un double retournement et enfin effectue la séquence en CD
dans le sens trigonométrique (sens inverse horaire).

Pour une seule paire de séquences on décale Il'origine du limbe de 100 gon ; le double
retournement décale déja l'origine du limbe de 200 gon (fig. 3.23).

09’
Séquence Double Décalage Séquence
Cercle Gauche retournement de l'origine Cercle Droite

Fig. 3.23. : Paire de séquences

1 Réduire les lectures a la référence revient a affecter a la référence la lecture zéro.
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Paire Origine Sens de rotation Position du cercle vertical
o 0 sens horaire CGauche
n
100 sens trigo CDroite
50 sens horaire CGauche
n°2
150 sens trigo CDroite
Remarque

Si I'opérateur effectue deux paires de séquences les décalages d'origine sont géné-
ralement effectués comme indiqué ci-dessus.

les lectures en canevas ordinaire nécessitent au moins deux paires de séquences, en
canevas de précision au moins quatre paires de séquences (décalages usuels d’ori-
gine pour quatre paires : 0, 100 ; 50,150 ; 25,125 ; 75,175 (voir 'exemple donné au
paragraphe 4.4.2.).

le procédé consistant a décaler I'origine du limbe entre deux séquences est appelé
réitération (nous ne détaillons pas le procédé de répétition qui n’est plus employé :
il consistait a lire plusieurs fois I'angle cherché et a I'ajouter sur le cercle hori-
zontal).

I'écart des lectures (écart entre la moyenne de toutes les paires et la moyenne d’'une
paire) est soumis a des tolérances réglementaires :

1,2 mgon en canevas de précision pour quatre paires de séquences (1,3 mgon pour
huit paires) ;

1,3 mgon en canevas ordinaire pour deux paires de séquences (1,6 mgon pour
quatre paires).

Tour d'horizon

Le tour d’'horizon est le résultat final de la combinaison des observations angulaires
(séquences) en une méme statiompportées a une méme référenc@lans nos exem-

ples le point R).

Lors du calcul, on détermine la valeur moyennd'égart sur la référence: c'est la
somme algébrique de tous les écarts de lecture d’'une méme paire divisée pam(

étant le nombre de directions visées y compris la référence.

Cet écart est soumis a des tolérances réglementaires :
. 0,7 mgon en canevas de précisigrour quatre paires (0,8 mgon pour huit paires) ;

. 0,8 mgon en canevas ordinairpour deux paires (0,9 mgon pour quatre paires).
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Paire de séquences réduite

C’est une paire de séquences sans fermeture et sans décalage du limbe. On I'utilise en
lever de détails ou pour la mesure d'angles uniques, par exemple en polygonation

ordinaire.
Station Points Lec(l'gu;:)CG Lec(:::)CD Moyenne
1 A 114,75 4 3471 114,73
B 207,23 7,28 207,23
C 373,64 173,60 373,62
D v 86,19 286,14 86,16

. Arrivé en D, on effectue un double retournement et on inverse le sens de rotation.
. Lécart entre CG + 200 et CD doit rester constartt graduation ).
. On prend la moyenne des deux lectures basée sur CG.

Applications

Mesure d’une surface

Pour mesurer la surface (projetée a
I'horizontale) délimitée par le poly-
gone ABCDE ci-contre (fig. 3.24), on
effectue les opérations suivantes avec
un goniométre au mgon, une chaine de
50 m, un niveau de chantier et une
mire.

. Mise en station en S et calage de
l'origine du limbe prés du point de
référence A.

. Tour d’horizon avec une seule paire

Fig. 3.24. . Mesure d'une surface horizontale de séquences sur les cing sommets
(référence : point A).

. Mesure a la chaine des distances inclinées de la station aux cinqg sommets (le sol étant
en pente réguliere).

. Lecture des dénivelées entre la station et les sommets pour le calcul des distances
horizontales.

Le tableau ci-aprés récapitule les lectures. Eu égard a la faible longueur des visées et a la
précision de I'appareil utilisé, les corrections de(chapitre 2 § 3.4.3.2) et les correc-
tions dues a la projection sont négligées.
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Lectures d’angles horizontaux : une paire de séquences

Point Lecture CG CG réduite Lecture CD CD réduite Moyenne
gon surA gon sur A gon

A 2,472 0,000 104,244 0,000 0,000
B 58,097 55,623 159,866 55,620 55,622
C 176,705 174,231 278,471 174,225 174,228
D 259,313 256,839 361,080 256,834 256,837
E 325,070 322,596 26,845 322,599 322,598
A 2,476 0,000 104,248 0,000 0,000

Moy. 2,474 104,246

Ecart 0,004 0,004

Le détail des calculs du tableau précédent est donné ci-apres.

. La moyenne sur référence pour la premiére séquence CG est 2,474 gon. La moyenne
sur référence pour la deuxieme séquence CD est 104,246 gon. On retranche ces
valeurs aux lectures CG et CD pour obtenir les lectures réduites sur la référence A.
On en fait enfin la moyenne.

. Le controle des tolérancesst la fermeture des séquences de 4 mgon (tolérance :
2,8 mgon). L'écart des lectures et I'écart sur la référence ne sont pas calculables pour
une seule paire.

. On peut considérer la manipulation correcte bien qu’un écart soit hors tolérances car
I'opération de mesure de surface n’'est pas une opération entrant dans le cadre des
levers a grande échelle, pour lesquelles les tolérances sont données. En outre, les
visées sont courtes. La tolérance est donc plus indicative que restrictive.

La lecture desléniveléesentre sommets et ddsstances suivant la pentele la station
a chague sommet permet d’effectuer les calculs suivants :

Point | Angle | AH Dp Dp (m) Dh S Dh (m) Dénivelée | Dp (m)
Pj |sommet| (m) | (m) | coté opp.| (m) (m?) coté opp. | c6té opp. | coté opp.
A -2,50| 72,15 72,11
B 55,622 | 2,38 | 74,92 62,25| 74,88 2 069,93 62,24 0,12 62,24

A=0,00
C 118,607 0,45| 56,99 106,34 | 56,99| 2 043,22 106,37 -2,83 106,41
A=0,04
D 82,609 | 2,56| 73,97 80,21 | 73,93| 202833 80,25 2,11 80,28
A=0,03
E 65,761 1,78| 62,33 68,02 | 6230| 1977,83 68,03 0,78 68,03
A=0,00
A 77,404 | -2,50 | 72,15 77107 72,11 2106,27 77,19 4,28 77,31
A=0,02

Surface Périmétre

> | 400,001 10225,58 | 394,07
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Le détail des calculs du tableau précédent est donné ci-apres.

. Calcul des angles au sommet et vérification de la somme qui doit étre égale a 400 gon

aux arrondis preés.

. Calcul des distances horizontales et des surfaces de chaque triangle puis de la surface

totale.

. Calcul de la longueur du cété opposé de chaque triangle pour un calcul du périmeétre.
On peut, dans la pratique, chainer ces cotés sur le terrain pour contrdler les calculs.
C’est I'objet de la derniere colonne, dans laquelle la longueur suivant la pente de
chaque coté opposé est recalculée a partir de la longueur horizDitafd opposé)
et de la dénivelée entre les sommets consécutifs. La comparaison avec les mesures

montre des écarts de 1 a 4 cm.

Remarque

Le niveau de chantier peut étre remplacé par le théodolite dont I'axe optique sera
blogué a I'horizontale. On fait alors toutes les lectuiesur la mire posée sur chaque
sommet j. Il ne faut pas oublier de mesurer la hauteur de I'axe des tourillons au-dessus
du point de statioht. La dénivelée entre la station et le point j devidrit= L] (voir

chapitre 6 sur le nivellement indirect).

Tour d’horizon sur des points connus éloignés

—+—= =
’/

&71

Fig. 3.25. : Vue en plan

500m
62
A\\
\\ 98 ///A

63

Dans le but d'un calcul d80moyen

de station (voir § 6.1) sur le point 92,
I'opérateur effectue le tour d’horizon
suivant (quatre paires de séquences)
sur trois points anciens connus (62,
63 et 71, fig. 3.25).

La référence de réduction du tour
d’horizon est le point 63 ; I'opéra-
teur travaille en canevas de préci-
sion.

Les visées étant supérieures a 500 m
et I'appareil utilisé (T2) donnant le
dmgon, il est nécessaire pour I'exer-
cice d'effectuer lacorrection de dv
(chap. 2, § 3.4.3.2).

On mesure directement la différence d’absci§sentre la station et les points d’appui
sur une carte au 1/50 000 ; 'opérateur peut dondkra+ 50 m prés, ce qui est suffisant

pour le calcul ded

Le travail se situe en zone Lambert Il. Les coordonnées de la station sont de 'ordre de

(902,1 km ; 65,6 km) relevées sur la carte.
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. Calcul des corrections de d

On applique la formulewd=sK |AE|.

128

avec K = [Nz —Ng|

et signe de la correction dk.

Dans cette formuledv est en dmgon pour des coordonnEestN en km.

Ici, N, = 200 km, par approximatidd, = 65,6 km, don& = 1,05 dmgon/km.

Le signe des @ est déterminé en fonction de la position des points par rapport au
parallele origine et par rapport au méridien de la station (se reporter aux explications
données au chapitre 2 § 3.4.3.2) :

. le point 62 est & I'ouest du méridien de 92 et au sud du paralléle origine ;zdeiic d

(s=+1);

. Les points 63 et 71 sont a I'est du meridie point | [2E| (km) | dv (dmgon)
de 92 et au sud du paralléle origine don 62 0,6 0,6 soit 1
dv <0 (s=-1). 63 0,8 -0,8 soit - 1

. Tableaux de calcul du tour d’horizon 7 03 0,3 s0it 0
Réduction d'un tour d'horizon | Dossier : Chantier 001

Station : Centrée Lieu dit : Z.| croutons

Hauteur tourillons ht = 1,69 m Appareil T2+Dl4L

Nom de la station : 92 Canevas : Précision
Pt 0 100 50 150 25 125 75 175
visé CcG cD CcG cD CcG CcD CG (o))

62 5,6932 | 105,6937| 55,6931 | 155,6937| 30,6942 | 130,6930| 80,6934 | 180,6942
0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000
63 101,0410 | 201,0407 | 151,0415| 251,0418 | 126,0401 | 226,0397 | 176,0399 | 276,0419
Réd. 95,3473 | 953474| 95,3488 95,3483 | 953461 | 95,3468| 95,3463| 95,3482
95,3474 95,3473 95,3485 95,3465 95,3472
71 249,0198 | 349,0205| 299,0195| 399,0186| 274,0189 | 374,0206| 324,0184 24,0188
Réd. 243,3261 | 243,3272| 243,3268| 243,3251| 243,3249| 243,3277 | 243,3248| 243,325]
243,3259 243,3266 243,3259 243,3263 243,3249
62 5,6943 | 105,6929 | 55,6924 | 155,6933| 30,6938 | 130,6928 | 80,6939 | 180,6932
0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000

Moyennes sur la référence (mgon) :
62 | 56938| 1056933| 556928 1556935| 30,6940|

130,6929| 80,6937 180,6937

Ecarts de fermeture angulaire des séquences (mgon) : tolérance 1,5 mgon

| 1

| -08

[ 07 |

-0,4

| -04

|

02 | o5 | -0
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Ecart des moyennes des lectures par paire par rapport a
la moyenne. Tolérance : 1,2 mgon

Pts Paire 1 Paire 2 Paire 3 Paire 4 S
63 0,1 11 -0,9 -0,2 0,0
71 0,7 0,0 04 -1,0 0,0
S 0,6 1,1 -0,6 -1,2

Ecart sur la référence (n = 3 visées)
Tolérance : 0,7 mgon

‘ 02 ‘ 03 ‘—O,I ‘ -0,3 ‘

En conclusion, les tolérances sont respectées, la manipulation est correcte.

. Tableau de calcul des corrections dewdsur les lectures finales

Poi Lectures dv Adv Valeur corrigée
oint
gon dmgon dmgon gon
62 0,0000 0,6 soit 1 0 0,0000
63 95,3474 -0,8 soit -1 -2 95,3472
A 243,3259 0,3 soit 1 -1 243,3258

La chronologie des calculs des tableaux précédents est détaillée ci-apres :

. Calcul des moyennes sur la référence et des écarts de fermeture angulaire pour
chacune des huit séquences, comparaison a la tolérance réglementaire (1,5 mgon en
canevas de précision). (A effectuer sur le terrain).

. Réduction des huit séquences a zéro sur la référence (point 62) en retranchant la
moyenne sur la référence aux lectures sur les autres points (63 et 71).

. Moyenne des lectures par paire puis moyenne des quatre paires.

. Calcul des écarts des lectures par rapport a la moyenne et comparaison a la tolérance
(1,2 mgon en précision). (A effectuer sur le terrain).

. Calcul des écarts sur la référence pour chaque paire et comparaison a la tolérance
(0,7 mgon en précision).

. Ajout des corrections devguis, si nécessaire, nouvelle réduction a 0 sur la référence
(ou bien, comme ici, ajout direct des différence deedtre chaque point et la
référence).

Le tableau REDUCHZ.XLS du cédérom permet le calcul automatique des
Exel7  F€ductions.
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Le gisement est un angle horizontal trés utilisé par les topographes puisque trés pratique
dans les calculs.

Définition

Le gisementd'une direction AB est o
l'angle horizontal mesuré positive- &

ment dans le sens horaire entre I'axg /f\ Gap
des ordonnées du systeme de projec- g

tion utilisé et cette direction AB | ) B |
(fig. 3.26). NB! 5 Cpa
|
|

On le noteG,; (ou aussV,g ).

Mathématiquement, c’est I'angle po-
sitif en sens horaire entre I'axe des or
données du repere et le vectdl G . A
est compris entre 0 et 400 gon.

Par exemple (fig. 3.26)G, est I'an- I B
gle entre le Nord (ordonnées) et la di-
rection AB. Fig. 3.26. : Gisement de la direction AB

Gg, est l'angle entre le Nord et la
direction BA.

La relation qui lieG,; etGy, est: ‘ Gga = Gpg +200 ‘

Calcul d'un gisement a partir
des coordonnées cartésiennes

Considérons les coordonnées de deux poins A,) et BEg, Ng) (voir fig. 3.26).

EB_EA
NB_NA

1)

La relation suivante permet de calculg, : tanGag =

Remarque

Pour obtenir la valeur d8, il faut utiliser la fonction tart( ) ou inverse tangente. Les
problémes que pose l'utilisation de cette fonction sont abordés dans le chapitre 5 du
tome 2 au paragraphe 2.3. Rappelons que pour I'équ@atiotam*K, une calculatrice

ne donne qu’une solution (—1063< 100 gon) alors qu'il existe plusieurs antécédents
possibles.
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En effet, tals = tan(200 +G) = tan(G — 200). La calculatrice ne donne donc pas
forcément le bon angl@ correspondant au probléme.

Application

0,

A
[
)
=
A
31
1
1
1
=X
e sEST
i 10 30
Fig. 3.27. : Calcul de gisement

NORD

Quadrant 4 Quadrant 1

Quadrant 3

Quadrant 2

Fig. 3.28. : Différents quadrants

I 14 MESURESANGULAIRES

@ Calculez a partir de la formule (1) le gisement de la direction AB suivante :

A (10 ; 50) et B (60 ; 10)

AE =E, —E, = +50

AN =Ng =N, =—40

G,p = tarm*(50/-40) = 57,045 gon

En observant le schéma des points A et
B placés sur le graphique ci-contre
(fig. 3.27), on s’apercoit de l'incohé-
rence de ce résultat. L'angle donné n’est
visiblement pas égal a —57,045 gon
c'est-a-dire & 57,045 + 400 = 342,955
gon.

En fait, la calculatrice donne la valeur
de l'angle auxiliairgy (fig. 3.28). Pour
obtenirG,g , il faut donc tenir compte
de la position du point B par rapport au
point A ; on parle de quadrants :

. Quadrant 1: B est a I'est et au nord
de A AE > 0 etAN > 0).

Gps =0

. Quadrant 2: B estalestetausudde
A (AE > 0 etAN < 0).

G,s = 200 +g (avecg < 0)

. Quadrant 3: B est a l'ouest et au sud
de A (AE < 0 etAN < 0).

G,g = 200 +g (avecg > 0)

. Quadrant4: B al'ouest et au nord de
A (AE < 0 etAN > 0).

G,g = 400 +g (avecg < 0)



Les valeurs de I'exemple traité précédemment mettent en évidence la nécessité de ce
calcul et la vérification de la valeur du gisement de 142,955 gon, correspondant au
schéma de la figure 3.27.

Application : programmation du calcul
du gisement en basic standard

5 REM Entrée des données

10 INPUT"EA ="; EA: INPUT "NA ="; NA

20 INPUT "EB ="; EB : INPUT "NB =" ; NB

25 REM Cas olAN=0

30 IF (NB = NA AND EB > EA) THEN G =100 : GOTO 80
40 IF (NB = NA AND EB < EA) THEN G =300 : GOTO 80
45 IF (NB = NA AND EB = EA) THEN PRINT "Impossible" : END
47 REM Valeur générale du gisement G

50 G =ATAN((EB-EA)/(NB-NA))

55 REM Cas des®2t F quadrants

60 IFNB<NATHEN G =200+ G

65 REM Cas du®quadrant

70 IF (EB < EA AND NB > NA) THEN G =400 + G

80 PRINT "GAB =" ;G : END

Ce programme est fourni sur le cédérom dans le fichier GISEMENT.BAS pour une
utilisation avec QBASIC. Il constitue un sous-programme important de tous les pro-
grammes de calcul de topographie.

Utilisation de la calculatrice

La programmation précédente n’est pas nécessaire si la calculatrice posséde une fonction
de transformation de coordonnées rectangulaires en coordonnées polaires. Elle est uti-
lisée pour obtenir directement le gisemé@nvoir tome 2 chap. 5 § 8.1).

Sur la calculatrice, la transformation fonctionne en conventions mathématiques, elle
donne donc I'angle polaire mathématique. Pour obtenir le gisement, il suffit d’intervertir
les coordonnéeis etN. La calculatrice donne alors deux résultats : la distBpRgeuis

le gisemenG,; (si ce dernier est négatif, il faut ajouter 400 gon).

@ Exemple : sur FX 850P, tapez PQN;(—N, , E; —E,) [EXE] La calculatrice
donne alors la distance AB.

Puis tapez [Y] [EXE], vous obtenez alors le gisen@yy.
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A l'inverse, si vous connaiss&etG, vous pouvez obtenkE etAN ainsi :
REC O, G) [EXE] La calculatrice donne alors\.
[Y] [EXE] \Vous obtenez ensuitAE.

Tableau de calcul de gisement

Un tableau de calcul de gisement est proposé sur le cédérom : il se nomme
ﬁ? GISEMENT.XLS. Le gisement y est programmé de quatre maniéres différentes.

Excel 7
1) En langage de programmation d’Excel : Visual Basic (fonction gisement du
tableau MENUTOPO.XLS).
2) En utilisant la méthode des quadrants (calcul du quadrant puis de I'angle
auxiliaire).
3) En une formule classique pouvant étre reprise dans un autre programme
(formule listée ci-aprés). Les coordonnéestN de A étant en cases Al et A2,
les coordonnéel etN de B étant en case Bl et B2, la formule suivante donne
le gisement de la direction AB :
Formule Commentaires
= SI(B2=A2),
SI(B1>AT1, 100, SI(B1=A1, « Impossible », 300 )), Cas ot NB =NA
SI(B2<A2,
ATAN((B1-AT)/(B2-A2))*200/PI()+200, Quadrants 2 et 3
SI(B1<A1,
ATAN((B1-AT1)/(B2—A2))*200/PI(}+400, Quadrant 4
ATAN((B1-AT1)/(B2-A2))*200/PI() ))) Quadrant 1

Les décalages de lignes sont uniquement destinés a la compréhension. lls ne
sont pas introduits dans le tableau. Le cas B2 = A2 et B1 = Al donne le résultat
« Impossible» ; on peut aussi donner comme résultat 0.

4) En utilisant la fonction ATAN2() d’Excel qui permet un calcul direct du
gisement. La formule de calcul est alors la suivante :

= SI(ATAN2(B1-A1,B2-A2) > PI() /2,
100 — ATAN2(B1-A1,B2-A2)*200/PI() + 400,
100 — ATAN2(B1-A1,B2-A2)*200/PI())
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Utilisation du gisement pour les calculs de coordonnées

En topographie, il est trés fréquent de
connaitre un point SE(, Ng) et de 2N
chercher les coordonnées d’'un point P 2 |
visible depuis S. On dit que P esf X
rayonné depuis S si I'on peut mesuref Np
la distance horizontalBg, et le gise- |
mentGg;, (fig. 3.29). Quel que soit le .
guadrant, on peut alors calculer les |
coordonnées du point P par les for- |

mules suivantes : ] 2
NS
Er = Eg+ DgpBinGgp |
Np = Ng+ DgplL0osGgp _EI| ''''''

A défaut de mesurer directemedy,,

on mesure un angle avec une direc-
tion dont le gisement est connu ou
bien on calcule unGO moyende
station (voir § 6).

Application
S (680 379,84 ; 210 257,06) est donné en coordonnées Lambert (m), calculez les
coordonnées de P tel quBg,= 45,53 m eGg= 172,622 gon.

Réponse

P (680 398,82 ; 210 215,68)

Fig. 3.29. : Calcul de coordonnées

ﬁ Graphiguement, on peut utiliser le DAO pour calculer ou dessiner un gisement.

L'environnement de travail est : angles en grades, sens de rotation horaire, zéro
au Nord (boite de dialogue CONTROLE DES UNITES du menu FORMAT).

ButaCAD LT

Calculez les coordonnées d’'un point rayonné P : tracez la droitd@WEC du point
680379.84,210257.06au point@45.53<172.62P (coordonnées polaires en conven-
tions topographiquesfooni] Etendu] suivi deZoomni] 0.8X1 puis command [ pour
obtenir les coordonnées de P.

Pour obtenir la longueur et le gisement d’'une droite existante, on utilise la commande
LISTHI; elle donne directement la longueur SP et le gisement (appelé « angle dans le
plan XY »). Attention : ce gisement dépend du sens du dessin de la droite ; il est donc
donné a 200 gon prés.
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Présentation

Fig. 3.31. : Origine du limbe
sur le nord Lambert

I 18 MESURESANGULAIRES

Lors de la mise en station d'un théodolite sur un
point S connu en coordonnées Lambert, la posi-
tion du zéro du limbe est au départ quelconque.

S'il désire fixer le repére dans lequel il va tra-
vailler, 'opérateur oriente le limbe (cercle hori-
zontal de I'appareil) sur un autre point connu P.
Deux cas se présentent alors :

Le point est connu en coordonnées locales :
le travail se fait en coordonnées locales.
L'opérateur place généralement le zéro du
limbe sur le point P et définit ainsi le repére

Sxy (fig. 3.30).

Le point est connu en coordonnées
Lambert : il est alors possible de calculer le
gisement de la direction SP et I'afficher sur le
point P. On définit ainsi le repére SEN de la
figure 3.31. dont les axes sont paralléles au
repére Lambert général. Lintérét de cette
deuxiéeme manipulation est de travailler
directement en repére Lambert et donc de
limiter les calculs intermédiaires. Dans la
pratique, on ne bougera pas le limbe de
I'appareil. On se contentera de viser le point
P et d’'en déduire le gisement du zéro du
limbe, appeléGO (fig. 3.32). Cette orienta-
tion peut étre faite sur un seul couple de
points SP, mais, pour plus de précision, on
peut calculer une moyenne sur plusieurs
autres points connus bien répartis autour de
la station,d’ou le terme de GOmoyende
station.



CALCUL DU G0 DE STATION

Le GO de station (noté aussi0) est une cons-
tante d'orientation de la station S qui, ajoutée|s
une lecture d'angle horizontal sur un point R
visé, donne le gisement de la direction SP.
C'est aussi le gisement du zéro du limbe, sai
I'angle entre la direction de I'axe des ordonnée
du repére Lambert et le zéro du limbe ds
I'appareil stationné (fig. 3.32).

Le gisement de la direction SP est défini par

Gsp = GO+ Ls_p
Donc:| GO = Ggp—Lg_ p

Fig. 3.32. : Go de station

DEFINITION DU G0moyen
DE STATION

Pour améliorer la précision de l'orientation de la station, plusieurs lectures sur des points
connus en coordonnées sont déterminées : ces points sont appelés « points anciens ».
Pour obtenir une orientation correcte, il faut au minimum deux visées (trois ou quatre
sont préférables) réparties sur les quatre quadrants autour du point de station S.

. Soit quatre points anciens M, N, O et P visés depuis la station S, on obtient quatre
valeurs duGO0:

Visée sur M GO, = Gg, —Lg Visée sur O GO, = Ggy—Lg o
Visée sur N GO,= Gg —Lg Visée sur P GO, = Ggp—Lg 5

Le GOmoyenrest alors la moyenne pondérée des GOi. Elle n’est pondérée que si les visées
sont d'inégale longueur (la pondération est proportionnelle a la longueur de chaque visée
car plus une visée est longue plus son orientation angulaire théorique est précise).

ZpiEGOi
i=1
i=n

2. P!

i=1

Onadonc :| GOpoyen =

n est le nombre de visées d’orientation (nombr&6iecalculés).
pi représente le poids de chaque visée, c'est-a-dire sa longueur en kilqiretds, ;..
Les poidspi sont arrondis au metre dans les calculs manuels.
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Détermination des écarts et tolérances

Détermination de I’écart d’orientation en une station

Pour une visée d'orientation donnée, I'écart d’orientation (@dtést I'écart angulaire
entre le gisement « observé » et le gisement définitif calculé d'une direction c'est-a-dire
I'écart entre l&G0moyeret la valeur dG0issu de cette visée.

Il doit étre comparé aux tolérances réglementaires suivantes (arrété du 21 janvier 1980).

Type de canevas Canevas de précision Canevas ordinaire
Nbre de paires de séquences 4 2
Tolérances en mgon %) 3+8350m=1 0, 1620p=1
Dm2D n - Dm2|:| n

Formules approchées’. Dm=15km0O 1,8 ’n_;; Dm=3km0O 4,3 ln_n__l

1. On considere quem doit approcher une valeur de 3 km en canevas ordinaire et 1,5 km en canevas
de précision, d'ou les coefficients 1,8 et 4,3 des formules approchées.

ou:

n est le nombre total de visées d'orientation sur les points anciens pour le calcul du
GOmoyen

Dm est la longueur moyenne des visées en km

Ces tolérances sont justifiées de la fagon suivante

On peut considérer que 'erreur en orientation sur une station provient de deux causes
distinctes :

. Erreurs de lectures angulaires du tour d’horizon. La tolérance sur cette erreur est

t, = % pour un nombre de paires de séquenceg eist I'écart angulaire sur une
p

lecture pour une paire.
. Incertitude sur la connaissance des points anciens. La tolérance sur cette erreur est

t,= KD& , T(X) étant incertitude sur la connaissance d’un point ancien.

On convertitt,, qui est exprimé en radian, en gon en le multipliant parr2@)/ la
distance de viséB est exprimée en km @i(x) en cm, on obtient, en mgon en le

multipliant par 2fz, soit b = %& )
km
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En canevas de précision, les valeurs prises sont:1,16 mgon p = 4 etT(x) =4 cm.
En canevas ordinaire, les valeurs prises sont :6= 1,5 mgonp = 2 etT(x) = 20 cm.

La tolérance résultante de ces deux erreurs est de la forme ci-apres :

2 2
e fivd 5[]
km

On retrouve ainsi les coefficients 0,3 et 6,5 (canevas de précision) ainsi que 1 et 162
(canevas ordinaire). Cette toléraric@e s’applique qu’a une détermination d’une valeur
du GO sur une direction.

Si on effectuen déterminations d@0 et que I'on en fait la moyenne arithmétique, on
obtient la tolérance suivante sur la valeur moyenr®@uT,_ =T /./n. La tolérance sur
un ecart d'orientatioe, donné s’exprime differemment. Sejt’'écart d'orientation sur
la viségq :

GO,
g = G0O-GO, = &— -G,
n
GO; —n OGO,
n n n n n

Si I'on admet que la tolérance sur cha@geest identique et vadj pour une longueur
moyenne des vise&m, . la tolérance sur chaque éceyest alors :

_ T > T _ =i — _ [n-1 .. 2T(x70
TeJ—N/(n—l)DrTz+(n—l)Dn—2— =2 = TEE%-F[J_)}D

n D

Détermination de L'écart moyen quadratique
d'orientation

Généralement calculé pour un ensemble de mesures (par exemple pour tout un chantier),
il peut étre aussi calculé pour une seule station. Il correspond & une moyenne statistique
sur plusieurs manipulations (tome 2 chap. 5, § 12). Par définition, on a :

ei représente tous les écarts d'orientations.
N est le nombre total des écarts d'orientagion
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Cet écart moyen quadratique est soumis aux tolérances réglementaires suivantes :

Type de canevas Canevas de précision Canevas ordinaire
Nombre paires de séquences 4 2
Tolérances en mgon 0,742N-3+2 58 1, 742N-3+2,58
2N 2N

UTILISATION DU GOmoyen pour le calcul
de points nouveaux

Les points visés ensuite et dont on veut déter-
/NY Qé miner les coordonnées sont appefisnts
nouveaux

.GOmoyen

On obtient le gisement pour chacun d'eux en
ajoutant leGOmoyenrde station a la lecture sur
chaque point (fig. 3.33), ce qui est un gage de
détermination précise.

Soit le point nouveau R, on a :

GSN = GOmoyen-i' Lsﬂ R

Fig. 3.33. : Calcul de points nouveaux

Tableau de calcul GOSTAT.XLS

Le tableau GOSTAT.XLS du cédérom permet un calcul rapide @@amoyen.
ﬁ? La correction de I'exemple donné au paragraphe 6.8. a été faite au moyen de ce
Excel 7 tableau.

Programmation en hasic standard

“oh Ce programme fournit sur le cédérom, se nomme GOSTAT.BAS. Son listing est
cf  détaillé ci-aprés.

5 PRINT "GOmoyen de station"

6 REM Entrée du nombre de visées

10 INPUT " nombre de points visés"; NP

15 DIM L(NP), E(NP), N(NP), D(NP), GO(NP), E(NP)
20 REM Entrée des coordonnées de la station

25 INPUT "Estation(m) ="; E1
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26 INPUT "Nstation(m) ="; N1
28 REM Boucle d’entrée des coordonnées des points anciens et des lectures sur
ces points
30 FOR 1=1TO NP : PRINT "Pointn® " ; |
35 INPUT "E(m) ="; E(I) : INPUT "N(m) ="; N(I)
36 INPUT "Lecture (gon) "; L(I) : NEXT |
38 REM Boucle de calcul gisements de chaque visée
40 FOR1=1TO NP : E2 = E(l) : N2 = N(I) : GOSUB 100
45G()=G:D(I)=D:NEXT1:G0=0:DT=0
47 REM Boucle de calcul des GOi
50 FOR I =1 TO NP : GO(l) = G(I) — L(I)
51 IF GO(l) < 0 THEN GO(l) = GO(l) + 400
55 G0 =G0 + GO(l) * D(l) : DT =DT + D(l) : NEXT |
57 REM Affichage GOmoyen arrondi
60 GO = GO /DT : PRINT "GO moyen : *;
62 PRINT INT(G0*10000)/10000; " gon"
63 REM Boucle calcul (ei)
64 PRINT "Ecarts d'orientations en mgon : "
65 FOR | =1 TO NP : GOB=GO+L(l) : IF GOB > 400 THEN GOB=GOB-400
66 E(l) = (GOB — G(1))*1000 : PRINT INT(E(1)*10)/10 : NEXT |
68 REM Somme carrés (ei)
70SE=0:FORI=1TONP:SE=SE+E(I)*2:NEXTI
73 REM Affichage écarts et tolérances
75 PRINT "Ecart moyen quadratique (mgon) " ; SQR(SE / (NP — 1))
80 PRINT "Tolérances sur les écarts (mgon)"
82 PRINT "Canevas ordinaire: ;
SQR((1 + 162/ ((DT/NP)/1000) ~ 2) * (NP — 1) / NP)
83 PRINT "Canevas précision: ";
SQR((0.3+ 6.5/ ((DT/NP) /1000) ~ 2) * (NP — 1) / NP)
85 PRINT "Tolérances Emq (mgon)" :
Temg = (SQR(2 * NP — 3) + 2.58) / SQR(2 * NP)
86 PRINT "Canevas ordinaire : " ; INT(17 * Temq)/10
87 PRINT "Canevas précision : " ; INT(7 * Temq)/10
95 END
98 REM Sous-programme de calcul de gisement G et de diddance
100 IF (N2 = N1 AND E2 > E1) THEN G = 100 : GOTO 150
110 IF (N2 = N1 AND E2 < E1) THEN G =300 : GOTO 150
120 G = ATAN( (E2—E1)/(N2—-N1))
130 IFN2<N1THEN G =200 + G
140 IF (E2<E1 AND N2 > N1) THEN G =400+ G
150 : D = SQR((E2-E1)"2+(N2-N1)"2) : RETURN
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Exemple de calcul

A partir d’'un extrait de carnet sur lequel apparait un tour d'horizon en deux paires de
séquences (deux pointés par visée) depuis la station 50 sur trois points anciens (51, 52 et
53) et deux points nouveaux (80 et 81) du canevas ordinaire, calculez les coordonnées
des points nouveaux et vérifiez que toutes les mesures faites pour arriver au résultat
entrent dans les tolérances réglementaires.

Cl-cont_re sont_donnees les coordonnée Points E(m) N (m)
des points anciens.
50 982 591,01 315524271
51 983 111,45 3157 891,81
52 986 130,98 3154 407,73
53 979 758,40 3154999,82

Réduction du carnet d'observations angulaires

Le détail des calculsest le suivant (pour la définition des termes, voir § 4.3) :
. calcul de la moyenne des deux lectures faites sur chaque point.

. calcul de la moyenne des lectures sur la référence : vérifiez I'écart de fermeture

angulaire de chaque séquence par rapport a la tolérance qui est de 2,8 mgon en
canevas ordinaire.

. retranchez la moyenne sur la référence aux lectures moyennes sur chaque point :
réduction & O sur la référence.
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Ce calcul est effectué sur le tableau suivant (tableau REDUCHZ.XLS du cédérom).

Réduction d'un tour d'horizon . . )
Dossier : triangulation cadastrale
Station : Centrée Lieu dit : LT.G.C Antibes
Hauteur tourillons ht : 1.72m Appareil : T2+ DI4l
Nom de la station : 50 Canevas : Ordinaire
Date : 05/01/97 Vent : Aucun
Opérateur : Dupont Visibilité : Bonne

Lectures et réductions : deux paires de séquences avec double pointé ont été effectuées.

Pt. Visé 0-25 100 - 125 50-75 150 - 175 Moyennes par
& cG <D CcG (o)) paire réduites a
Croquis gon gon gon gon 0

80 8,8059 108,8134 58,8102 58,8096
8,8103 108,8095 58,8094 158,8122

Moyenne 8,8081 1088115 58,8098 158,8109 0,0000
52 61,5961 161,5961 111,5959 211,5963

61,5966 161,5959 111,5954 211,5961 52,7864

Moyenne 61,5964 161,5960 111,5957 211,5962 52,7855

Réduction 52,7877 52,7850 52,7855 52,7856 52,7859
81 165,4357 265,4351 215,4352 315,4362

165,4361 265,4357 215,4353 315,4354 156,6258

Moyenne 165,4359 265,4354 215,4353 315,4358 156,6251

Réduction 156,6273 156,6244 156,6251 156,6252 156,6255
53 241,4045 341,4051 291,4048 391,4038

241,4039 341,4053 291,4055 391,4052 2325949

Moyenne 241,4042 341,4052 291,4052 391,4045 232 5944

Réduction 232,5956 232,5942 232,5950 232,5939 232,5946
51 359,1980 59,1989 9,1979 109,1988

359,1986 59,1978 9,1981 109,1992 350,3885

Moyenne 359,1983 59,1984 9,1980 109,1990 350,3881

Réduction 350,3897 350,3874 350,3878 350,3884 350,3883
80 8,8075 108,8100 58,8091 158,8107
8,8108 108,8111 58,8121 158,8101

Moyenne 8,8092 108,8106 58,8106 158,8104 0,0000

Moyennes sur la référence :
80 8,8086 108,8110 58,8102 158,8107
Ecart de fermeture angulaire des séquences (mgon) : Tolérance :
1,0 -0,9 0,8 -0,5 2,8 mgon
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Le contrble des tolérances s’effectue ainsi : Ecarts a la moyenne des moyennes
des lectures par paire.

. faites les moyennes par paire pour chaqu Tolérance : 1,3 mgon
point visé puis faites la moyenne de ces deu| Points |Paire 1| Paire 2 S
moyennes ; vérifiez en méme temps I'écart dg 52 04 0,4 0,0
lectures par paire par rapport a la moyenne ¢ 81 04 -04 0,0
comparez-le a la tolérance de 1,3 mgon (ordi 53 02 —0,2 0,0
naire). 51 02 -0,2 0,0

b3 1,3 -1,3

. calculez I'écart sur la référence (rapport entr < L
la somme algébrique des écarts de lecture et| . Ecart sur la référence (mgon)
’ : o ! cinq visées ; tolérance : 0,8 mgon
nombre de directions visées augmenté de 1) Paire 1| Paire 2 S
comparez-le a la tolérance qui est de 0,8 mgo—g ¢ 02 02 0,0
en canevas ordinaire.

Calcul des Corrections de dv

Calculez les corrections de @t appliquez-

_ Paralléle origine les pour obtenir les lectures définitives (voir
| s chap. 2, § 3.4.3.2) :uwd= sK|AE| avec
K = |NT_N0’km.
‘ 128
|

Pour simplifier les calculs, étant donné la
portée des visées, on peut considérer que le
point de courbure moyenne est confondu
avec le point de station (50). On ne calcule
alors qu'un seul coefficient angulaire kilo-
métriqueK qui correspondra au point de sta-

Fig. 3.34. : Signe des corrections de d tion 50 :

53

52

81

Ns, = 3 155,2 km donc :

K = 0, 35 dmgon/km

Le détail du calcul des @ pour chaque visée est le suivant :

Pour les points anciens, la différence de coordonnéAE est connue.

Pour les points nouveauy, il faut en calculer rapidement une valeur approchée : par
exemple, en plagant les points sur un schéma a petite échelle et en mdsSgliegttte-
ment sur le schéma (fig. 3.34).

Les distances horizontales mesurées (et réduites a la proji point Dh (m)
tion) du point de station aux points houveaux 80 et 81 sont gg 3000,460
les données dans le tableau ci-contre. 8l 2164,600
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Le signe des corrections de st lu sur ce Points |0E](km) | dv (dmgon)
schéma en fonction de la position des 51 0,5 02
visées par rapport au paralléle origine et a 20 25 Y
méridien du point de station (fig. 3.34). = 3'5 _7’2

81 0,6 0,2
Calcul des corrections de d 53 2,8 1,0
Comme indique sur les tableaux Lectures dv Aldv) Valeor
précédents, les corrections de d A gon dmgon | dmgon corrigée
sont effectuées sur toutes les| 8o 0,0000 -0,9 0,0000
visées. Etant donné que la correc-{ 52 52,7859 _12 —0,3 52,7859
tion de @ sur la visée de réfé- 81 156,6255 0,2 1,1 156,6256
rence (point 80) n'est pas nulle 537 532 5946 1,0 1,9 23,5948
(elle vaut — 0,9 dmgon), il faut Ts 5503883 | 02 | 07 | 3503884

Oter cette valeur a toutes les
autres corrections pour obtenir la
réduction des lectures a zéro sur le point de référence 80 (cdimhnedu tableau).

Remarquez la faible valeur de ces corrections qui justifie que I'on n’en tienne compte que
pour de longues visées (au dela du kilometre) et lors de manipulations avec lectures
effectuées au décimilligrade.

$ L'étape de dessin du schéma a I'échelle (qui doit étre la premiére du calcul) peut

étre réalisée sur DAO (voir fig. 3.34).
BaeaCaD LT
Lenvironnement de travail est réglé dans le menu FORMAT / CONTROLE DES
UNITES : angles en grades, zéro au nord, sens horaire, trois chiffres significatifs pour les

longueurs et quatre pour les angles.

1) Dessin des points anciendes coordonnées sont entrées sans tenir compte de la zone
Lambert (par simplification).

POINTO 982591.01,155242.717 983111.45,157891.811 986130.98,154407.7%]
979758.4,154999.82PuisZoont] Etendu suivi deZoonil 0.8X.

2) Dessin des points nouveauxpour un schéma, on se contentera de placer les points
80 et 81 au moyen des lectures angulaires faites en CG lors de la premiére paire de
séquences puisque I'on cherche la valeuX@u km pres.

. Sil'on a déja calculé I6&0moyende station, on peut facilement dessiner 80 et 81
(apres réduction a la référence) ; pour le point 80, le gisement est de 61.9605 grades.

LIGNEO du pointNODal de ... (point 50) au poir@®3000.46<61.9603
Pour le point 81, le gisement est d’environ 61.96 + 156.63 = 218.59 grades.
LIGNEO du pointNODal de ... (point 50) au poi@®2164.6<218.50

. Sans Gtnhoyen il faut positionner I'origine des angles de sorte que la lecture sur le
point 80 soit de I'ordre de 8,81 grades. Cela revient & positionner une lecture de 61,6
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grades sur le point 52. Pour cela, on effectue les opérations suivantes: menu
FORMAT / CONTROLE DES UNITES, bouton DIRECTION, cochez la case
AUTRE et saisissez la nouvelle direction du zéro (bouton SAISIRNQI2al de...

(point 50) aNODal de... (point 52), donnez ensuite I'angle sur cette direction
(attention : on doit entrer I'angle entre I'axe aext la direction en sens horaire), soit
361.61grades ; Dessinez ensuite les droites 50-80 et 50-81.

LIGNEO du pointNODal de... (point 50) au poir@3000.46<8.8[

LIGNEO du pointNODal de... (point 50) au poir@®2164.6<165.44
3) Mesure des différences d'abscisgeX
DISTANCHEI du pointNODal de... (point 50) au poifEXTrémitéde ... (point 80).

AutoCAD fournit la distance, les valeurs 4X, AY et AZ ainsi que le gisement de la
droite pointée (a 200 grades prés suivant le sens de définition de la droite). Il en est de
méme pour le point 81.

Calcul du GO moyen de station

Le calcul de réduction du tour d’horizon du paragraphe 6.8.1. a été réalisé a
I'aide d’Excel et du tableau REDUCHZ.XLS du cédérom de I'ouvrage. Il en est

%

Excel7  de méme pour le tableau suivant (GOSTAT.XLS) qui inclut un calcul automa-
tique de @.
Lectures | Portée | Gisem.SP | GO station |Gis. observé | Ecart ei
Points Lsp S-Pi Gsp GO0i=Gsp-Lsp | GOm+Lsp | GOm-GOi | Bilan
gon Di (km) gon gon gon mgon

51 350,3884| 2,700 12,3497 61,913 12,3489 -0,8 | T.bon
52 52,7859 3,637 114,7465 61,9606 114,7464 -0,1 | T.bon
53 232,5948 2,843 | 294,5544 61,9596 294,5554 0,9 | Bon

Calculs annexes au tableau GOSTAT.XLS

Nombre de points visés :
Longueur moyenne des viséeddm = 3,1 km

3

GOde station : moyenne pondérée sur les longueurs des yis&@m = 61, 9605 gon

Tolérance suei 3,5 mgon  canevas ordinaire J(l + 162/Dm2)(n— 1)/n

0,8 mgon canevas de précision J(O, 3+ 162/Dm2)(n— 1)/n
Ecart quadratique moyen d'orientatidemq= 0,9 mgon T.bon,
1,M(2n—-3) + 2, 58)/2n

Q(t2n-3) + 2, 58)/2n

Tolérance suEmgq: 3,0 mgon canevas ordinaire

1,2 mgon  canevas de précision
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Remarquez que la valeur @dmoyerde station ne correspond plus au gisement du zéro
du limbe tel qu'il était réellement en station au point 50. L'opération de réduction des
lectures du tour d’horizon au point 80 a décalé artificiellement la position du zéro du
limbe. Sa « valeur de terrain » serait : 61,9605 — 8,8086 = 53,1519 gon.

Calcul des points nouveaux

Aprés la détermination d@0moyende station, on peut calculer des points nouveaux a
partir de la connaissance de la distance réduite et de la lecture angulaire sur chacun de
ces points nouveaux. Les lectures angulaires du tableau suivant sont réduites a la réfé-
rence et corrigées des.d

N° Points Distance Lecture Gisement SP Coordonnées
Pi Dr(m) Lsp (gon) Gsp (gon) E(m) N(m)
1 80 3 000,460 0,000 0 61,960 5 985 071,59 3 156 930,76
2 81 2 164,600 156,625 6 218,586 1 981 967,99 3153 169,71

Les distances donnéBs sont réduites a la projection (voir chap. 4 § 7). Le résultat final
est arrondi au centimétre, comme les données.

Conventions, notations

La lecture d’'un angle vertica, noté
aussiV, est réalisée de la maniére suif
vante.

Sur la figure 3.35-a, est représentée un
vue en élévation du cercle vertical d'un
théodolite en position de référence
(cercle gauche). Nous avons vu au
paragraphe 1.2. que ce cercle est sol
daire de la lunette. Son zéro est placé s|
'axe de la lunette (visée). Lindex de
lecture est fixe et positionné a la verti-
cale (zénith) du centre optique (t) de
I'appareil, lui-méme stationné a la verti-
cale du point S. Lorsque la ligne de visés
passe par un point M, l'index donne
alors la lecture de I'angte(ouV) inter-
cepté sur le cercle vertical :

|_HORIZON

3()(59

z
>
1]
o

Fig. 3.35-a. : Lecture de I'angle zénithal Z
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z=angle (tM, t1) zest appelé « angle zénithal » : c’est un angle projeté dans le plan
vertical du point de station.

Remarque

Pour que I'utilisateur obtienne un angle évoluant positivement en sens horaire, le cercle
est supposé gradué en sens trigonométrique.

Pour simplifier le schéma de lecture d’'un angle zénithal, on considére zgre lde la
graduation est au zénithlorsque I'appareil est en station.

On considére alors que tout se
passe comme si le cercle vertical
était fixe et que l'index de lec-
ture se déplacait avec la visée
(fig. 3.35-h).

Ceci permet de faire apparaitre
plus clairement :

. langle de site i entre
I'horizon et la visée ;

. l'angle nadiral n entre le
nadir et la visée.

Les configurations des figures
3.35-a et 3.35-b correspondent a
la position de référence de
I'appareil utilisé : dans cette po-
Fig. 3.35-b. : Angles verticaux z, i etn sition (Cerc|e a gauche ou hien a
droite), I'anglez vaut 100 gon
sur I'horizontale.

200g

En position de référence, une rotation de la lunette de haut en bas donne une augmenta-
tion de I'anglez de 0 a 200 gon.

Aprés un double retournement, la méme rotation donnetunlation inversée: les
angles diminuent de 399 gon a 200 gon.

Le cercle a gauche de I'opérateur (CG) est la position de référence de la plupart des
appareils optico-mécaniques classiques. Soit un point M visé au théodolite, on note
généralement :

.V tout angle mesuré dans un plan vertical ;
. zangle zénithal;

. i angle de sitgjpar rapport a I'horizon) ;

. nangle nadiral (par rapport au nadir).
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Pour la suite, nous avons préféré la notatiqrour les angles zénithauxar I'angleV
mesuré par les appareils modernes est toujours I'angle zénibalplus, cela permet
d’éviter la confusion avec les coordonnées noées

Les relations entre ces angles sop:= 200V | |i = 100-V || 100 = n—i |

L'anglei est comptositif dans le sens inverse horairde maniére a obtenir un angle
de site positif pour une visée au-dessus de I'horizon et un angle de site négatif pour une
visée en dessous de I'horizon.

L'angle n est compté positif en sens inverse horaire ; il vaut 0 au nadir et 200 au zénith.

Valeur moyenne d’un angle vertical
par double retournement

Pour la suite, nous admettrons que la position de référence de notre appareil mécanique
est le cercle & gauche (CG).

Cercle

Cercle droite

Gauche

e

/
P

o0

©
>
©

retournement

o
2
o

oot

Fig. 3.36. : Effet du double retournement sur la mesure de I'angle vertical

Sur les schémas de la figure 3.36, on constate qu’aprés un double retournement le sens
d’évolution de la graduation du cercle vertical est inversé. L'angle lu en cercl®& gyoit

n'est donc pas « directement comparable » avec I'angle lu en cercle §agchemme

C'était le cas avec les angles horizontaux.

La relation entre les deux lectures e¥.; = 400 -V,

Vg + (400—Vep)

L'angle final moyen déduit des deux lectures esv:= >
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Remarque

. Sila précision des mesures ne nécessite qu’une lecture, elle sera faite en position
de référence de maniére a lire directement l'akglans ce casy/ = V.

. Sur le terrain, on vérifie en permanence la cohérendg etV pour limiter les
fautes de lecture.

. Onpeut augmenter la précision de lecture en effectuant les lectures deWangle
les trois fils (stadimétriques 'Set S, niveleur N) : ceci minimise les erreurs de
pointés et les risques de faute de lecture.

Exemple de lectures multiples

Fils cG cD Angle V moyen :
CG/CD (gon) (gon) [CG + (400-CD)]/2
S’/S 92,1628 306,7532 92,7048
N/N 92,4800 307,071 92,7045
S/S’ 92,7973 307,3903 927035
Melcars' | 9240 | 070718
§-§ 0,6345 0,6371 92,7043

Le tableau ci-dessus donne un exemple de lectures multiples.

On tient compte du fait que les fils s’inversent lors du double retournement : le fil
stadimétrique supérieur S” en CG devient le fil inférieur en CD.

Les lectures en CD ont donc été inversées.

On peut contréler la validité des lectures en faisant la moyesireS|/2 qui doit
redonner une valeur voisine de N.

L'angle final V est la moyenne arithmétique des trois évaluations sur chaque fil.

Remarquez que l'écart angulaire entre les lect8fext S doit étre constant : il est
fonction de I'optique de I'appareil (voir leonstante stadimétriqueau chapitre 5
§1.2.6).

On peut évaluer cet écart : poldr= 100, tan€/2)= 1/200, on ax = 0,636 6 gon.

Erreur d’index vertical

L'intérét dudouble retournementest, comme pour les angles horizontaux, de limiter les
fautes de lecture et d’éliminer certaines erreurs systématiques ou accidentelles (voir § 3).
Dans le cas de mesure d’'angles verticaux, le double retournement permet d’éliminer :

. lerreur d’excentricité de I'axe optique par rapport a I'axe secondaire ;
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. l'erreur d'index de cercle vertical : en effet, qu’il soit manuel (nivelle d’'index) ou
automatique (compensateur), le dispositif des appareils modernes ne cale pas exacte-
ment le zéro (index de lecture) a la verticale du centre du cercle mais dans deux
positions voisines symétriques par rapport a cette verticale ;

. le défaut de tourillonnement(non-perpendicularité de I'axe secondaire et de I'axe
principal).

Sur les schémas de la figure 3.37, on suppose la présence d'une erreur avigdiaire
position de 'index du cercle vertical par rapport a la verticale du centre du cercle.

Cercle

Cercle 2
ercle 3 droite

Gauche

/
ot

N

©
2
©

Double
retournement

@
%
)

Fig. 3.37. : Erreur d’index du cercle vertical

.
%
6]

Ce défaut est urmpnstante de I'appareilqui peut varier. Il peut brusquement augmenter

si la nivelle d’index vertical est déréglée ou si le compensateur est défaillant. Il convient
donc de I'évaluer régulierement et de vérifier qu’il est a peu prés constant (aux erreurs de
lecture pres). Si I'on constate qu'il varie beaucoup d’une station a l'autre, c’'est que le
systéme de calage de I'index vertical est déréglé.

En cercle gauche, 'opérateurWt;, I'angleV cherché vauV = Vg —\o.
En cercle droit, 'opérateur ., 'angleV cherché vaut V =400 -V, +\o.
Si on fait la moyenne des deux valeurs, on retrouve V= (Vg + (400 -V p))/2.

_ (Vg + Vep) —400
2

Si on soustrait les deux équations, on isblet on obtient Vo

La valeur devb trouvée est aussi entachée des erreurs de lecture, de pointé, etc., si bien
gu'il est impossible de dire si c’est bien la valeuMdeseul que I'on mesure ainsi (sauf
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dans le cas d’'une faute grossiére de calage ou dans le cas d'un déreglement du systéeme
de calage manuel ou automatique de I'index vertical).

Grace au double retournement, on arrive donc a éliminer certaines erreurs et en particu-
lier 'erreur d’index vertical. Sur les appareils de bas de gamme qui ne disposent pas d’un
dispositif de calage précis de I'index vertical (manuel ou automatique), cette moyenne
des lectures CG et CD permet d’améliorer la précision de mesite de

Application

On cherche a connaitre I'altitude d’'un
point inaccessible C connaissant seu-
lement l'altitude d’un point proche A
qui servira de référence. Si I'on peut
mesurer la distance horizontale AC, on
peut calculer la dénivelée de A vers C
en mesurant I'angl¥ lu de A sur C et

la hauteur de l'axe des tourillorg
(fig. 3.38-a).

L'altitude est donnée par :

AH = Dh. cotV

Fig. 3.38-a. : Point parfaitement inaccessible

Une solution pour obtenir la distance horizontale

Vue de / Dh est de créer une base AB par adjonction d’un
dessus T deuxiéme point B, de mesurer cette base et de
/,/’/ / mesurer les angles horizontaux CBA et CAB. Ceci
A n-—" / permet de résoudre le triangle ABC et donc de
% /’ calculer les distances horizontales AC et BC
2 , (fig. 3.39-a). L'altitude de C est alors :
L ./
B He = Hay+ht+ %/

Fig. 3.39-a. : Vue en plan

On peut aussi calculer I'altitude de C deux fois :
une premiére fois depuis A et une seconde depuis

B et ainsi contrOler les résultats. Pour cela, il faut déterminer I'altitude de B et ne pas
oublier de mesurer la hauteur des tourillbha chaque station.

L'altitude du point A est donnée pat, = 5,32 m et les mesures sur le terrains sont
données dans le tableau ci-apres :
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Angles verticaux Angles horizontaux

Pt Di z
visé | m Veo Voo Vo 14 Hz. Hz, Ecart Hz
gon gon mgon gon gon gon mgon gon
Station A | ht=1,6/m
C 57,8547 342,1469 0,8 57,8539 12,3232 | 212,3224| -0,8 12,3228

B | 48,93 102,6576 |  297,3436 0,6| 102,6570| 81,1242 281,1253 1,1 81,1248
StationB | ht=1,72m
A | 48,94 101,7354 |  298,2652 0,3| 101,7351 3,1245| 203,1237| -0,8 3,1241
C 56,4887 343,5123 05| 56,4882 | 76,6445 | 276,6468 2,3 76,6457

Vue en élévation dans le plon vertical passant par A et B

tourillons\j\loe-\é’)si 101.736'{ tourillons
ifQ . /(/'//
167 | T —— tbi
. e
N
BHyg | L
|

Fig. 3.39-b. : Mesures entre les points A et B (vue en élévation)

La distanceDp est mesurée au ruban suivant la pente de A vers B.
Le détail des calculs est le suivant
. on détermine laistance horizontale AB(Dp moyenne = 48,935 m).

Dans le triangle ABton obtient I'angle vertical que I'on aurait eu si le théodolite avait
été stationné avec son axe des tourillons en A : 100,4859 gon.

On en déduit la distance horizontale et la dénivelée de A vers B :
Dh = 48,935 . sin(100,4859) = 48,934 m
AH = 48,935 . c0s(100,4859) = -0,373 m

Dans le triangle ABton obtient de méme : 99,4978 gon.

On en déduit la distance horizontale et la dénivelée de B vers A :
Dh = 48,935 . sin(99,4978) = 48,933 m
AH = 48,935 . c0s(99,4978) = 0,386 m
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On prend comme valeur moyenneh = 48,934 m efH , , =-0,380 m.
On en déduit 'altitude de BH; = 5,32 — 0,380 = 4,94 m.

Remarque

Dans ce cas, d'une part, la dénivelée étant petite par rapport a la distance entre les deux
points, et d’autre part, la précision finale cherchée étant de I'ordre du cm, il était
possible de prendre directem&it = Dp.

. Larésolution du triangle horizontal ABC donne les angles A,BetC:

Angle en A 81,1248 — 12,3228 = 68,8020 gon
Angle en B 76,6457 — 3,1241 = 73,5216 gon
Angle en C 200 — 68,8020 — 73,5216 = 57,6764 gon

. Les distances horizontales AC et BC sont :
AC = 48,934/sin(57,6764) . sin(73,5216) = 56,875 m
BC = 48,934/sin(57,6764) . sin(68,8020) = 54,858 m

. Laltitude de C depuis A est :
H.=5,32 + 1,67 + 56,875/tan(57,8539) = 51,316 m

. Laltitude de C depuis B est :
H.=4,94 + 1,72 + 54,858/tan(56,4882) = 51,338 m

L'altitude du point C est donc :
H. = 51,33 mt1 cm (hauteur d’environ 46 m pour « Miss Liberty »).
E? Ces calculs peuvent aussi étre effectués a l'aide du tableau PTINAC.XLS du

cédérom de l'ouvrage.
Excel 7
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MESURES
DE DISTANCE

Alors que de tout temps on a su facilement mesurer des angles avec précision, la mesure
de distances a toujours été un probléme pour le topométre. La précision des méthodes
classiques de mesure n'éfadts homogeneavec la précision des mesures angulaires : on
savait des le début du siécle lire des angles a 2,5 dmgon prés (ce qui donne un écart de
0,4 mm & 100 mmais il était trés difficile d’obtenir une précision au centimétre sur des
bases courtes de 100 m de long... Les mesures trés précises au*fijMoiveg 2.3.1)
demandaient beaucoup de temps et de moyens.

Un premier progres a été I'apparition des distancemetres (les premiéres mesures datent
de 1948 a la suite de travaux du physicien Suédois Erik Bergstrand sur la connaissance
de la vitesse de la lumiére) : la mesure de distance est basée sur la mesure du déphasage
d’'une onde lumineuse ayant parcouru I'aller-retour sur la distance a mesurer. Ce procédé
permet de s'affranchir des irrégularités du terrain et de la longueur limitée de la chaine.
Les premiers distancemetres étaient toutefois trés encombrants, peu précis, de faible
autonomie et trés colteux.

Le progrés décisif a été [eerfectionnement et la miniaturisation de ces appareils

qui sont aujourd’hui intégrés a l'optique méme des théodolites modernes (stations
totales). Les distancemetres actuels sont d'un encombrement négligeable, d’une auto-
nomie suffisante pour une journée de travail au minimum et leur précision varie de
+(5 mm + 5 mm/km) pour le DI 1001#(1 mm + 1 mm/km) pour le DI 2002 (Wild),

1 Llnvar est un alliage d’acier a forte teneur en nickel et possédant un trés faible coefficient de dilata-
tion, inférieur 2 1 mm/ km/°C, soit 10 fois moins que I'acier dans le domaine des températures
courantes.
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soit environt 2 mm pour 1 km. (cf. 8 6 pour le détail de ces caractéristiques de précision
en mm et mm/km).

La derniere étape est la démocratisation, depuis 1990, du systéuosititnnement

par satellite (systemesPS, chap. 7) qui permet, grace a I'emploi de deux récepteurs, de
mesurer la longueur d’'une base avec une précision de l'ordrg=enm + 1 mm/km)

sur des distances de 10 a 15 km, le temps de mesure variant de 10 a 30 minutes quels que
soient les obstacles situés entre les points et quelles que soient les conditions météorolo-
giques, éventuellement de jour ou de nuit...

Dans ce chapitre, nous étudierons les principales techniques de mesure de distance
utilisables par le topomeétre en comparant les précisions de chacune. Le but n’est pas de
déterminer la meilleure, mais d’en choisir une en fonction du matériel disponible et de la
précision demandée.

Remarque

Certaines méthodes décrites dans les paragraphes suivants paraitront bien poussié-
reuses au topographe moderne, y compris la mesure au ruban, car avec les « stations
totales » actuelles, I'opérateur réfléchit de moins en moins. Afin de faire réfléchir les
futurs opérateurs, nous avons tout de méme détaillé ces méthodes, sans toutefois
revenir au schéma du tachéometre Sanguet. Leur aspect formateur n'est pas négli-
geable, ne serait-ce que pour la réflexion personnelle et I'application du calcul trigono-
métrique.

La mesure a la chaine est le moyen le plus classique et utilisé pour déterminer les
distances. Ses inconvénients principaux sont d'étre tributaire du terrain (accidenté ou
non, en forte pente ou non, etc.) et d’étre limité en portée (les rubans utilisés couramment
sont limités a 100 m). La précision de la mesure est également limitée et dépend forte-
ment des opérateurs.

Autrefois, lachaineétait une véritable chaine a maillons étalonnée servant a mesurer les
longueurs, appelée égalemehaine d'arpenteur.

Aujourd’hui, on utilise ledécametre simple, double, triple ou quintuple, bien plus facile
a manipuler. On a gardé le nom cleaine qui devient le terme général englobant le
décametre, le double-décamétre, etc. On utilise aussi le termabate

10m 20 m 30m 50 m 100 m
CLASSE | 1,1 mm 2,1 mm +3,1 mm +5,1 mm
CLASSE 11 +2,3mm +4,3mm +6,3mm +10,3 mm +20,3 mm
CLASSE 111 +4,6 mm +8,6 mm +12,6 mm + 20,6 mm
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Les rubans sont répartis &ais classes de précisionle tableau précédent en donne les
tolérances de précisiorfixées par une norme européenne CEE (Communauté Econo-
mique Européenne).

Les valeurs du tableau étant des tolérances, si I'on veut obtenir I'écart type il suffit de les
diviser par 2,7 (tome 2 chap. 5 § 12.3.2). Par exemple pour un ruban de 50 m de classe
I, I'écart type sur une mesure est+1€0,3 /2,7 =t 3,8 mm.

La longueur d’'un ruban est donnée a une température ambiante donnée (20 °C en

général) et pour une tension donnée. Par exemple, le ruban Métralon en acier est étalonné
avec une tension de 4,9 daN pour un ruban de 50 m de classe |. La force de tension a
respecter est généralement indiquée sur le ruban. Les rubans en matériaux souples sont
trés sensibles a cette tension (voir I'étude des corrections dans les paragraphes suivants).

Ruban :
q ¢ ﬂ T
- =]

Fig. 4.1. : Mesure de précision au ruban

Lors demesures finesdont la précision doit avoisiner la tolérance du ruban, il faut :

. tenir le ruban par l'intermédiaire d’udynamometre pour assurer une tension opti-
male et éviter de I'allonger par traction lors de la mesure : un eff&dd®l sur un
ruban en acier de section 2.3 mn¥ équivaut a un allongement 8emm sur un
ruban de 50 m, ordre de grandeur de la tolérance de précision de la classe I. Si la
chaine est suspendue au-dessus du sol, I'opérateur doit régler la tension du dynamo-
metre de facon qué&erreur de chainette, c’est-a-dire la forme incurvée prise par le
ruban, s’annule avec I'allongement di a la tension du ruban (8 2.3.6) ;

. corriger la valeur lue du coefficient dblatation linéaire du matériau du ruban
(généralement de I'acier dont le coefficient vaLt10%°C~2, soit un allongement de
5,5 mmsur un ruban dB0 m pour une augmentation d@ °C;

. sile chainage demande plusieurs portées de cladigneer les différentes portées
soit & vue, soit avec des fiches d’arpentage ou des jalons. Une erreur d’alignement de
30 cmsur un ruban d80 mdonne une erreur sur la distance mesuréerdm. Dans
ce cas, la mesure lue est plus grande que la valeur réelle.

Mesures en terrain régulier

En topographie, la donnée essentielle estidtance horizontale entre deux points.
Suivant la configuration du terrain, elle est plus ou moins difficile a obtenir précisément
a la chaine.
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Terrain régulier et horizontal

Si le terrain est régulier et en pente
faible (moins de 2 %), il est possible
de se contenter de poser le ruban
sur le sol et de considérer que la dis-
tance horizontale est lue directement
(fig. 4.2.). La précision qu'il est pos-
sible d’obtenir sur une mesure est au
mieux de l'ordre det 5 mm a 50 m
pour un ruban de classe |I.

Fig. 4.2. : Mesure au ruban
en terrain horizontal

Application

Montrez qu'a partir de 2 % de pente, une erreur de 1 cm apparait sur une mesure de
50 m.

Réponse

Dp=50mAH=0,02.50=1m don®h =49,99 m.

Terrain en pente réguliere

Si le terrain n'est pas parfaite-
ment horizontal, il faut considé-
rer que 'on mesure la distance
suivant la pente. Pour connaitre
la distance horizontale avec pré-
cision, il faut donc mesurer la
déniveléeAH entre A et B ou

Fig. 4.3. : Mesure au ruban en terrain bien la pentg de AB (fig. 4.3.).
en pente réguliére
Soit: |Dh = J/Dp°—AH?
1 Dp

ou bien:|Dh = Dplkosi = Dp O =

1+tarfi  f14p?

La précision est du méme ordre que précédemment, c’est-a-dire 10 mm a 50 m.

Application

Vous mesurez une distance suivant la pente de 37,25 m et vous mesurez, au clisimetre,
une pente de 2,3 %. Quelles sont les valeuiBtdet deAH ?

Réponse
Dh=37,25/J1+0, 023 =37,24m ehH = /37, 25 —37, 24 = 0,86 m.

puisqup = tani.
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Mesures en terrain irrégulier ou en forte pente

On ne peut pas tendre le ruban sur le sol a cause de ses ondulations. De plus, la pente (ou
la distance a chainer) est telle qu’on ne peut pas directement mesurer la d&tance

Mesure par ressauts horizontaux

Citons pour mémoire la méthode appelée mesureepsauts horizontauxou cultella-

tion. lllustrée par la figure 4.4., elle nécessite I'emploi d'un niveau a bulle et de deux fils

a plomb en plus de la chaine et des fiches d’arpentage (ou jalons). Sa mise en ceuvre est
longue et le procédé peu précis.

——— ——— B
———y g
A
7
Dh1 . Dh2 . Dh3

Fig. 4.4.: Mesure au ruban par ressauts horizontaux

On peut remarquer qug Dh = Dh, + Dh, +Dh;

Remarque

Lorsque I'opérateur doit reporter plusieurs fois le ruban pour mesurer une longueur, il
fautaligner les portéesCet alignement s’effectue généralement a vue en utilisant des
fiches d’arpentage ou des jalons. Le défaut d’alignement doit étre inférieur a 20 cm sur
30 m (ce qui est relativement facile a respecter) pour obtenir une précision au milli-
metre.

Si I'opérateur mesure une longueur de 50 m avec un écart type valant par exemple
=+ 10 mm, la précision obtenue sur une longueur mesuréaaeeorts du ruban de

50 m vauto, [0/n (tome 2 chap. 5 § 12.3.6.4). Par exemple, une longueur de 125 m
exige trois reports de ruban, donc une incertitude minimatelde /3 =+ 17 mm.

Mesure en mode suspendu

Un fil en matériau stable (Invar) @sindu au-dessus du solLa tension est maintenue
constantepar des poids (fig. 4.5.). L'opérateur doit mesurer la dénivtéentre les
sommets Aet B des tripodes de suspension du fil pour pouvoir calculer la lon@reur

en fonction de la distance inclinBeé mesurée :Dh = A/Diz—AH2
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On sait calculer I'erreur sur la distance due a la formet@gnette prise par le fil
(8 2.3.5). Il est méme possible d’annuler I'erreur de chainette par un choix judicieux de
la tension a appliquer au fil (§ 2.3.6).

r D h 1

Fig. 4.5. : Mesure en mode suspendu

Cette méthode donne des résultats satisfaisants en mesurage de précision mais elle est
longue a mettre en ceuvre. On obtient une précision millimétrique pour des portées d’'une
centaine de métres. Elle est applicable a un ruban.

Remarque

La différence entre la longueur de la cord®'Aet celle de la chainette peut étre
considérée comme constapteur une tension donnée et pour un fil donnéelle est
fonction de son poids par unité de longueur) si la dénivelée eheeBAreste faible.

C’est pourquoi certains constructeurs donnent la correction de chainette a appliquer
pour une tension donnée sous forme d’une correction d'étalonnage spécifique a la
mesure en mode suspendu.

Mesurage de précision : étalonnage d’un ruban

Pour effectuer des mesures de haute précision avec un ruban, il faut I'étalonner. Ceci se
fait en mesurant la longueur d’'une base connue trés précisément.

Construction d’une base d’étalonnage précise

Une méthode consiste a utiliser le mesuragdilainvar . Ce procédé sert aussi a
I'étalonnage des distancemeétres : actuellement, cet étalonnage se fait plutdt par interfé-
rométrie, ce qui assure des précisions de I'ordre de 0,01 mm sur 100 m.

Le fil Invar permet la création de bases connues avec une précision inférieure au milli-
metre sur des portées allant jusqu’au kilométre (mesure en mode suspendu, § 2.2.2).

Des bases d’'étalonnage d’une longueur de 120 m connues au millimétre, sont mises a
disposition des topometres par le service du cadastre des grandes villes. La DRIR (Direc-
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tion Régionale de I'Industrie et de la Recherche) délivre les certificats d’étalonnage des
rubans de précision (classe I).

Correction d’étalonnage

La valeur réelle d’'une mesure s’exprime palt qacie = Lmesured {1 + Kg)

ke est le coefficient d’étalon-
nage déterminé en mesurant la
longueur d’'une base d’'étalon-

nage connue. Q
@]
Ruban

On appellecorrection d'éta-
lonnagele terme /\

CE = kE'Lmesurée I‘*ZDOOOI’H‘"

L'opérateur lit la valeur indi- Fig. 4.6. : Utilisation d’'une base d'étalonnage
guée par le ruban sur la base

connue : si le ruban est trop
long, il lit une valeur trop petite
et inversement, s'il est trop

court, une valeur trop grande. @

Par exemple, un double déca- A
métre indiqgue 19,987 m en
mesurant une base de 20,000 m e————20.013m——
(fig. 4.7.). Il est donc trop long
de 0,013 m et donne des valeurs
trop petites. Il faut le corriger de
0,013 m tous les 20 m.

+20.000

[>+19.987

Ruban

[> 120.000

Fig. 4.7. : Mesure avec le ruban étalonné

. - , Liase— Lindigue
L'expression du coefficient d’étalonnage est ke = —22s¢__—indiquée parle rubay
Lindiquée par le ruban

Dans le cas de la figure 4.7., on obtiekt = 6,5.10%

Si I'opérateur mesure avec le méme ruban une longueur de 20,000 m (fig. 4.6.), elle vaut
en réalité 20. (1 +6,5.1)=20,013 m.

S’il mesure sur le terrain une longueur de 18,655 m, sa valeur « réelle » est :

Lexacte: 18,655 . (l + 6a5-1_e) =18,667 m.
Remarque
Le terme m. = Loase est appelénodule d’étalonnage On a donc

I-indiquée par le ruban

ke =m.—1, ici m. = 1,00065.
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Correction due a la température

Un ruban est généralement étalonné a la tempéraure20 °C. La correction de
dilatation est positive si la température est supérieure a la température d’étalonnage ;
dans ce cas, un ruban trop long donne des résultats trop petits ; fig. 4.5. et 4.6. Cette
correction est négative si la température est inférieure a la température d’étalonnage ;
dans ce cas, un ruban trop court donne des résultats trop grands. Si vous mesurez en éte,
au soleil, la température du ruban en acier peut atteindre 50 °C ; elle peut étre mesurée
sur le terrain par des thermomeétres d’ambiance ou par des thermomeétres de contact.

Le coefficient de dilatation de I'acier dst 1,08.10° °C™. On obtient donc :
5
Lexacte = Lmesuréelz[l + 1, 08[10 E(t—te)]

te est la température d’étalonnage (20 °C en général).

Exemple

Si vous mesurez une longueur de 35,035 m avec un ruban en teid0Z C, il faut
corriger la valeur lue d’'une valeur positive (40 — 20). 1,08 1bit + 0,22nm/m.
Donc la longueur « exacte » est : 35,035. (1 + 0,22)1935,043 m.

Correction de tension (ou d’élasticité du ruban)

Comme toute mesure, I'étalonnage doit étre faingion constanteconnue du ruban :

pour cela, on utilise un dynamomeétre ou bien un poids accroché au ruban suspendu au
dessus du sol. L'allongemefit. en métre d’'un ruban d’acier soumis a une ten3ion
s’exprime comme sulit :

L : longueur du ruban exprimeée en m. AL= LT
S: section constante du ruban en fnm " ES
E : module d’élasticité de I'acieE = 21 000 daN/m

T : effort de tension exprimée en daN (1 kgf = 9,81 N).

La longueur « exacte » est alorsLeyace = Lmesureed {1 + Kr)

_(T-Ty)

avec: | k¢ =5

k; est appelé leoefficient de tension

Dans I'expression précedenig,est la tension d’étalonnage 6 daN).

Exemple

Un ruban de 50 m, de section (x213) mnt étalonné sous une tension de 5 daN
s’allonge de 10 mm sous une tension de 16 daN.
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Correction de chainette

Lors d’'une mesure en mode suspendu, le ruban prend une forme dite de chainette
(déformation libre d’une chaine tendue entre deux points A et B ; fig. 4.8.).

o— .

Fig. 4.8. : Effet de chainette sur une mesure en mode suspendu

La flechef de cette chainette peut étre réduite par augmentation de la tension mais ne peut
pas étre annulée. La correction est toujours négative car 'effet de chainette est identique
a un allongement de la chaine.

Elle s’exprime par | Leyace = D = Lineswsd {1+ ke) | avecke = _pD

T est la tension de la chaine (daN).
D est la distance rectiligne entre les supports du ruban (m).
L est la longueur suivant le ruban c’est-a-dlifg, , ¢e

p est le poids du ruban par meétre de longueur (daN/m). Le poids volumique de l'acier
étant de 7,85. 10daN/n¥, pour une section classique (&23) mnt, le poids linéaire
est p=7,85.10x0,2.10%x 13.10°%=20.103daN/m.

Application

1) Calculez la longueur réell2 mesurée par une chaine en acier de longuels0 m
et de (0,2 13) mnt de section, suspendue a ses extrémités et tendue a 5 daN.

2) Calculez I'erreur de chainette induite par une variation de la tension de 2 daN sur la
chaine de I'exercice précédent lorsqu’elle est tendue a 10 daN.

Réponse

1) On cherch® =L (1 +k.) donc il faut résoudre une équation du troisieme degré. La
résolution par approximations successhygsrmet de trouver dés la seconde itération
queD = 49,914 m. Le tableau ci-apres indique les calculs successifs.

1 L'équation du troisieme degré est programmée sur certaines calculatrice, on peut aussi retrouver ses
solutions exactes en utilisant par exemple la théorie des nhombres complexes.
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L'écart entre la longueur réelle et la longueur mesurée est 8,6 cm.

Si la tension est de 10 daN, on obtien{ |1raTiONS D L-p?.D%/24/T
D =49,978 m, soit un écart de 2,2 cm. 50,000 49,913

. . , - 1 49,913 49,914
Pour obtenir un écart de I'ordre du milli- > 9 1991

metre, il faudrait tendre a 39 daN; le
ruban s’allongerait alors de 3,1 cm. Nous

verrons au paragraphe 2.3.6. qu’une tension de I'ordre de 15 daN permet d’équilibrer
I'allongement d{ a la tension et le « raccourcissement » dd a la chainette.

2) PourT =8 daND = 49,966 m ; I'écart est donc de 1,2 cm.
PourT =12 daN,D = 49,985 m ; I'écart est donc de 7 mm.

A partir deT = 16 daN, une variation de tension de 1,5 daN entraine une erreur
inférieure @ 1 mm sur 50 m.

Remarque

Les résultats des deux exercices précédents montrent qu’'une tension de 'ordre de 15 a
16 daN permet une précision optimale avec ce ruban.

Notion de tension normale du ruban

Pour éliminer I'erreur de chainette, il est possible d’appliquer au ruban une tension dite
normale Tn telle que I'allongement dd a la tension compense I'erreur de chainette. La
valeur de T peut étre calculée en égalisant les erreurs de chainette et de tension, c’est-
a-dire :

(Th—To [0 _ _pD
SOE 2 [] . .
240n Od|Tn= To+%l— Q%EEIE Attention !D est fonction deTn.
0 L
a
a

Application
CalculezTn pour une chaine en acier de 50 m, de ¥Q13) mnt de section étalonnée
a5 daN.

Réponse

Cette équation doit étre résolue par approximations successives car la longueur exacte
D est fonction de la tension normdila (voir ci-aprées). On trouvén = 15,221 daN.
L'erreur due a la chainette est de + 9 mm. La longueur exacte est plus petite : c’est
comme si on utilisait un ruban droit mais plus long de 9 mm. L'erreur due a 'augmen-
tation de tension est de — 9 mm : le ruban est allongé de 9 mm, il indique donc une
mesure trop petite. Les deux erreurs se compensent.
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Résolution de I'équation a I'aide d’un tableur

Pour trouvefTn il faut effectuer une résolution par approximation successives.
ﬁ? Dans ce cas, elle ne peut étre faite directement sur I'incdmeea D est aussi
Excel 7 jnconnue et doit se calculer elle aussi par approximations. Une solution consiste
a remplacer la valeur den dans I'expression d@ pour calculeD par approxi-
mations successives puis d’en déddine

p2 ED3
24[To+ (1-D/L) 3 [E]?

La formule de calcul dB est: 0 =

-L+D (2)

Dans une nouvelle feuille de calcul d’Excel, disposez les calculs ainsi :

A B C
1 L= 50 m
2 S= 2,6 mm?
3 E= 21000 daN/mm?
4 p= 0,02041 daN/m
5 7= 5 daN
6 D= 49,9906 |m
7 Formule 0,0000000
8 Tn 15,221 daN

— en case Bl la longueur de la chaineZ 50

— en case B2 la section : = 0,213

— en case B3 le module d’Young : 21 QD0

— en case B4 on calcupe: =7,85*B2/1 0001

— en case B5 la tension d’étalonnagél: 5

— en case B6, valeur quelconquelle 500

— en B7, équation (1) : = B4*2 * B6”"3 / 24 / (B5+(1-B6/B1)*B2*B3)"2 — B1 +1B6
— en B8, formule donnariin: = B5 + (1- B6/B1)*B2*B3]

La résolution utilisera la fonction « valeur cible » d’Excel (menu OUTILS) aprés avoir
réglé la précision de ce calcul itératif a 0,000 001 ou moins dans la rubrique Calcul du
menu OUTILS / OPTIONS. Dans la boite de dialogue valeur cible, la cellule a définir est
B7, la valeur a atteindre 0, la cellule a modifier B6. Excel trouve la vleut9,9906 m

ce qui donndn= 15,221 daN.
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Applications

Application

Calculez la valeur exacte de la mesure suivante effectuée en mode suspendu en terrain
horizontal, avec un ruban en acier de classe I, de 22&meection, de longueur 50 m:
Lesuree= 365,145 m. La température du ruban est mesurée a 28 °C et reste constante
pendant toute la mesure ; la tension constante est de 10 daN. La mesure est faite en sept
portées de 50 m et une portée d’appoint (toutes les portées sont considérées parfaite-
ment alignées). Le ruban a été étalonné au préalable dans les conditions suleantes :
=4,5daNte=20 °C. On a mesuré I'indication du ruban sur une base connue de 50 m,

soit 49,986 m.

Réponse

Pour chaque portée de 50 m, on calcule la longueur exacte.

. Apres correction d’étalonnage, la longueur réelle d'une portée de ruban a 20 °C est :
50.[1 + (50 — 49,986)/49,986] = 50,0140 m.

. Apres correction de température, la longueur effective du ruban a 28 °C est :
50,0140 .[1 + 1,08.16(28 —20)] = 50,0183 m.

. Apres correction de tension, la longueur du ruban tendu a 10 daN est :
50,0183 .[1 + (10 — 4,5)/(21 0602,6)] = 50,0234 m.

. Apres correction de chainette, la longueur finale de D est :
50,0234 . [1 - (20,41.182 D3/ 24/ 13/ 50,0234].

On calculeD par approximations successives et on obfient50,0017 m. Ce qui est
proche de la valeur étalon. La longueur exacte des sept premiéres portées est donc de
350,012 m.

Le calcul de la mesure d’appoint de 15,145 m est faite a I'aide du méme principe ;
comme précédemment, on reprend chaque correction :

. correction d’étalonnage : 15,145. (1 + 2,86 15,1492 m
. correction de température :  15,1492. (1 + 8,64%16 15,1505 m
. correction de tension : 15,1505. (1 + 1736 15,1521 m
. correction de chainette : longueur finBle= 15,1515 m.

L'écart type sur une mesure étantde9 mm (=t 5,1/2,7 en classe |), sur huit portées
il sera det 5,3 mm £ 1,9 .V8). La longueur exacte finale est 885,163 mt 5 mm,
soit un écart d’environ 2 cm par rapport a la valeur brute.

Remarque

La précision finale étant généralement du centimetre, on peut effectuer un calcul plus
rapide comme suit :

. en cumulant directement les corrections sans se soucier de I'ordre de calcul ;
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. les longueur® etL étant proches, on peut remplaBémparL? dans I'expression
dek. , ce qui évite la résolution par approximations successives.

On obtiendrait ici :
365,145 .(1 +2,8.10 + 8,64 .10°+ 1.10* - 4,34 .16%=365,157m.

Application

Cet exercice est extrait de I'examen préliminaire de géomeétre expert (1986).

Pour déterminer les corrections d’étalonnage de deux rubans de précision, un topo-
graphe mesure une base de longueur connue, par exggpke 120,032 m. Les
résultats de ces mesures d'étalonnage sont les suivants :

—ruban n°® 106 : 120,0656 m & — 4,1 °C.

— ruban n° 107 : 120,0685 m a — 5,2 °C.

1) Calculez la correction d’étalonnage pour 100 m de ruban a 0 °C, sachant que la
dilatation de ces rubans donne une variation de 1,08 mm a 100 m pour 1 °C.

2) Déterminez la valeur de la distance horizontale AB mesurée avec ces deux rubans a
partir des données du tableau ci-dessous. Les cologpesetL, ..correspondent a
des lectures sur mire sur les points de report du ruban.

avant

RUBAN N° 106 (DE A VERS B) RUBAN N° 107 (DE A VERS B)

MESURES TEMP. "Anmiks LAVANT MESURES TEMP. "ARm‘ERE "AVAN'I'

L(m) t(°C) (mm) (mm) L(m) t(°C) (mm) (mm)
20,0000 1,0 1519 1464 20,0000 9,2 1498 1443
20,0000 13,1 1555 1518 20,0000 1n,5 1546 151
20,0000 15,4 1515 1494 20,0000 14,3 1530 1510
20,0000 16,9 1510 1417 20,0000 16,7 1500 1405
20,0000 18,3 1473 1373 20,0000 15,6 1473 1374
20,0000 18,0 1636 1445 20,0000 17,6 1606 1417
20,0000 19,5 1441 1441 20,0000 18,9 1438 1437
20,0000 20,0 1508 1448 20,0000 19,9 1509 1448
10,3071 21,9 1496 1499 10,3121 20,8 1505 1508

Réponse

1) Le coefficient de dilatation est doke 1,08 . 16°°C™L

— pour le ruban n° 106, une lecture de 120,0656 a — 4,1 °C donnerait :
120,0656 [1 k(- 4,1-0)] =120,06028 ma 0 °C.

— pour le ruban n°® 107, une lecture de 120,0685 a — 5,2 °C donnerait :
120,0685 [1 k(- 5,2 -0)] = 120,061 76 ma 0 °C.

La correction d’étalonnage a 0 °C et pour 100 m de longueur est donc de :

— pour le ruban n° 1086,
Ce=100(120,032 — 120,060 28) /120,060 28 = — 0,02356 m/100 m.
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— pour le ruban n° 107,
Ce=100.(120,032 — 120,06176)/120,06176 = — 0,02478 m /100 m.

2) Le tableau de réponses est donné ci-apres.

RUBAN N° 106 RUBAN N° 107
LONGUEUR LO | LONGUEUR Lc | DENIVEL. | DISTANCE (LONGUEUR LO| LONGUEUR Lc | DENIVEL. | DISTANCE
AO °C(m) | CORRIGEE(m) | Dn(m) | Dh(m) | AO °C(m) | CORRIGEE (m)| Dn(m) | Dh(m)
L[1+k(t=0)] | LO{1+Ce/100) | Lar—Lav | V{lcP—Dn?| | L[1+k(t—0)] | LO{1+Ce/100)| Lar - Lav | V]lc>~Dn?)
20,00238 19,99766 0,055 | 19,99759| 20,00199 19,99703 0,055 | 19,99695
20,00283 19,99812 0,037 | 19,99808| 20,00248 19,99753 0,035 | 19,99750
20,00333 19,99861 0,021 19,99860| 20,00309 19,99813 0,020 | 19,99812
20,00365 19,99894 0,093 | 19,99872| 20,00361 19,99865 0,095 | 19,99842
20,00395 19,99924 0,100 | 19,99899| 20,00337 19,99841 0,099 | 19,99817
20,00389 19,99918 0,191 19,99826 | 20,00380 19,99884 0,189 | 1999795
20,00421 19,99950 0,000 | 19,99950| 20,00408 19,99912 0,001 19,99912
20,00432 19,99961 0,060 | 19,99952| 20,00430 19,99934 0,061 19,99925
10,30954 10,3071 —-0,003 | 10,3071 | 10,31442 10,31186 -0,003 | 10,3186
Total| 170,29638 Total| 170,29734

La distance AB est donc de (170,29638 + 170,29734)/2, soit 170,29@05vmm.

Application

Quelle est la longueur a reporter sur le sol pour implanter une distance horizontale de

50,135 m avec un ruban en acier de 20 m étalonné sous une tension de 15 daN a
23,2 °C, la mesure d'une base de 100 m ayant donné un résultat de 99,9764 m. La
température au moment de I'implantation est de 29,6 °C. La distance sera reportée sous
une tension de 15 DaN, on peut ainsi éliminer la correction de tension.

Réponse
A 23,2 °C, la longueur est E 50,1350 /[1 + (100 — 99,9764)/99,9764] = 50,123 m.
A 29,6 °C, la longueur a reporter est£50,1232/[1 + k(29,6 — 23,2)] = 50,120 m.

Extension de la notion de tension normale
Il est possible d'étendre cette notion en tenant compte dans la tension normale de la
température du ruban lors de la mesure. Les équations précédentes (8§ 2.3.6) donnent
alors :

Tn = To+ [1—%+k[{t—te)J SIE

On peut utiliser un tableur pour établir 'abaque suivant (fig. 4.9.) donnant la tension
normaleTn d’un ruban en aciek(= 10 mm/km/°C), de section (0)213) mn? étalonné
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sous une tension de 5 daN a 20 °C, en fonction de la longueur & mes@test un
moyen simple d'éviter les calculs précédents dans les cas ou la précision du centimétre
suffit.

S 4_76 ’T/G N Q N
100 a
80 CAA
L LA ,1 // // /1/
o0 > 4/: 4’/ a 7
a0 LI T T T LA A AT L **,7‘*******
AT A pid /

20 '4/ P A / p 4

P P 7 "4 r

2 4 6 8 W012W416W820222426283032(3§¥
Tn(daoN

Fig. 4.9. : Tension normale en fonction de la longueur du ruban
et de la température de mesure

Mesure avec une stadia

Ce type de mesure parallactiqug
nécessite I'emploi d'un théodo-
lite et d'une stadia. Une stadia
est une régle comportant deux|
voyants (triangulaires ou circu-
laires) dont I'écartement est
connu (généralement 2 m). |l
existe des stadias Invar pour des
mesures de haute précision. L3
stadia est dotée d'une nivelle
sphérique et d'un viseur pour
régler sa perpendicularité par
rapport a la ligne de visée B'
(fig. 4.10-a.).

L'opérateur dispose en A un
théodolite (ou un cercle dali-
gnement) et en B une stadial

horizontale perpendiculaire a la Fig. 4.10-a. : Mesure avec une stadia
distance a mesurer AB.

Le réglage en hauteur estinutile : 'angle mesuré est I'angle projeté sur le plan horizontal.
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En projection sur le plan horizontal passant par exemple par le point A, on obtient :

tanz- =—— 0O | Dh = cotg avecL = 2 m (cas général).

Précision de cette technique de mesure

En considérant la longuelrexacte, le calcul de I'écart type théorique sur la distance

2 2
horizontaleDh donne : o, = L[1+ tarf(a/2 L0y aq = 4Dh + L 0y rad-
atarf(al2) aL

SiI'on utilise un théodolite T16 et que I'on mesure avec une paire de séquences (chap. 3,
§ 4.3), on peut estimer, = + 2,5 mgon. Cela donne donc une précisior @4 cm a
35mout5cma50m.

SiI'on utilise un théodolite T2 et une mesure a deux paires de séquences, on peut estimer

g,= * 5//2 =+ 3,5 dmgon, valeur usuelle ; on peut donc obtenir jusgu7amm a

50 m.
Application
STADIA INVAR Une mesure de métrologie nécessite la
2000.00mm connaissance au millimétre pres de la
0 ————— b distance entre deux théodolites. Un théo-
84.0943g k/ i dolite est stationné en chacun des points
/ \, 8002879 A et B et par des visées angulaires sur

/ «”
\

une stadia Invar ; I'opérateur cherche a
déterminer la précision de connaissance
de la base AB.(fig. 4.10-b.).

Fig. 4.10-b. : Application
d’'une mesure parallactique

Description

La stadia Invar est constituée d’'un tube semi-circulaire en acier entourant un fil Invar. Ce

fil est rivé au tube d'un c6té et mis sous tension constante de 10 daN par un ressort de
l'autre c6té. Pour une augmentation de la température égale a 10 °C, le fil de 2 000 mm
de long s’allonge de 0,024 mm, le tube en acier s’allonge de 0,24 mm ce qui augmente
la tension du ressort et allonge le fil Invar de 0,004 mm. Mais le systéme de suspension
en laiton du voyant agit de 0,018 mm en sens opposé, ce qui fait que globalement

I'allongement n’est que de 0,01 mm pour 10 °C. On peut donc considérer connaitre la

longueur de la stadia Invar au moins au dixieme de millimétre pres.
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Manipulation

L'opérateur mesure au ruban la base AB puis effectue les visées angulaires détaillées
(fig. 4.10-b.). Il calcule enfin la longueur de stadia déduite de ces mesures et en déduit un
facteur de mise a I'échellequi permettra d’obtenir la base AB avec une précision
inférieure au millimétre.

AB est mesurée a 4,09 m au ruban. La résolution des triangles ABa et ABb permet
d’obtenir :

Aa=2,6190m Ba=3,8551m AbB = 80,0288 gon
Ab=39862m Bb=2,7635m AaB = 84,0943 gon

On en déduit deux valeurs de (ab) dans les triangles Aab et Bab :

Aab:ab=1,9945m Bab:ab=1,9945m
La solution de ce probléme étant unique, le double calcul de (ab) sert de contrble. On
applique donc un facteur de mise a I'échelle: AB = 4,08vec f = %g =1,00276.

Finalement, on obtient : AB =4,1013 m.

Un calcul d’erreur fastidieux dans cet exemple puisqu’il fait intervenir quatre triangles,
montre que si I'on considére que la longueur de la stadia Invar est connue avec un écart
type de 0,05 mm et si I'on effectue les mesures angulaires avec un théodolite de précision
(2,5 dmgon sur une direction) et avec deux paires de séquences, on obtient AB avec un
écart type de I'ordre de 0,1 mm.

On peut considérer que I'écart type sur AB est de la fouge = % oy,

Remarque

La mesure initiale de AB est inutile ; vérifiez qu’en partant d'une valeur initiale quel-
conque vous retrouvez le méme résultat final : cette mesure sert de contréle.

En conclusion, ce type de mesure, qui peut paraitre aujourd’hui obsoléte, donne une
meilleure précision sur des bases courtes que certains distancemetres.

Mesure avec une hase auxiliaire

Le principe de base de cette méthode est aussi utilisée dans la mesure d’altitude (ou de
coordonnées) d'un point inaccessible (chap. 3 § 7.4). Cette méthode nécessite 'emploi
d’un ruban et d'un théodolite classique. Il s’agit de transformer la mesure d’une longue
distance en une mesure d’'une distance courte associée a des mesures angulaires qui sont
d’autant plus précises que I'on vise loin. On crée donc une base AB dont on connait
parfaitement la longueur. En stationnant un théodolite en A puis en B, on mesure les
angles (PAB) et (PBA) (fig. 4.10-c.).
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La résolution du triangle PAB permet d’obteni ., = DABﬁiLB)

La précision est meilleure que celle
obtenue par la méthode précédente
(8 3.1) puisque la base AB est plus longue
et I'angle en P est déterminé par un plus
grand nombre de lectures.

Il faut préciser qu'en supposant que le
triangle APB est isocelea(= f3) et que

] . o I'écart type de mesure des angles horizon-
Fig. 4.10-c. : Emploi d’'une base auxiliaire taux est identique en station en A et en B,
on obtient pour I'écart type sy, :

D o 2 g, Osi 2
_ AB [ (O_DAP)Z - |: Dpag :| +[DAB o sma} '

¥ 2[cosa 2 [cosa 2 cofa
Do 0 2 2D .12
(UDAP)Z = [MJ +[Dap Oy tana]2 avec tar‘a = 1 -1= [_APJ -1
Das cosa Das

Sur une distancAP de 50 mmesurée a partir d'une base égale a 10 m (pour un ruban
de classe llg,,, =+ 1 mm, avec un theodolite T16 pour lequgl=+ 2,5 mgon), on
obtient une précision théorique #4.,5 cm On obtiendrait 6 mm avec un théodolite

T2 pour lequeb, =+ 0,5 mgon.

Pour une distance a mesurer de I'ordre de 250 m, la base créée est de la longueur du ruban
dont on dispose. Sil'on dispose d’un ruban de 20 m de classe Il pourdeqgtiél7 mm

et d’'un théodolite T16 pour lequetr = £ 1,7 mgon (mesurage avec deux paires de
séquences), on obtient une précision théorique eécm sur la mesure d&,. Si I'on

dispose d'un ruban de 50 m de classe | pour legeet 2 mm et d'un théodolite T2 pour
lequelo =+ 3,5 dmgon (mesurage avec deux paires de séquences), la précision théo-
rique devient+ 1,7 cm.

Application
En supposant que le triangle APB est isocele et que la longueur de la base AB est
connue sans erreur, déterminez la longueur AB a mettre en place pour minimiser

I'erreur sur la détermination de la distarizg..

Réponse

La précision optimale serait obtenue avec une base AB tell® gue 2D,,, ce qui
donne un triangle plat (impossible dans la réalité) et prouve donc que la distance AB
doit étre la plus grande possible.
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La stadimétrie est une
méthode moins précise que
les précédentes. Elle permet
la mesure indirecte d'une .
distance horizontale en lisant o Y~

la longueur interceptée suf - =T
une mire par les fils stadimé _ e e
triques du réticule de visée.

Le point A, centre optique
d’un théodolite, est situé a la
verticale du point stationné en
S ; l'opérateur vise une mire
posée en P et effectue la leg- Dh

ture interceptée par chaque fil Fig. 4.11. : Mesure par stadimétrie
sur la mire soitn, etm,.

A rrsr

La distance horizontale peut s'exprimerpaiph = 72-M g2 v
2tang
2

Si la visée est horizontalg(V = 100 gon) ; on obtient|:Dh = M~ My

2tang
2

Stadimeétrie a angle constant

Sil'anglea est constant dans I'appareil utilisé, on ®h =K (m,—m,) sir? V.

La constant& = 1 est appeléeonstante stadimétrique Elle vaut générale-
2tan(a/2)

ment 100 (voir chap. 5 § 1.2.6) ; c’est pourquoi I'expressioDiddevient :

Dh = 100(m,—m;,) sinV |,

Précision obtenue sur la mesure de Dh avec un niveau

Pour un niveauy = 100 gon, d'ou :

Dh = 100(m,—m;)| .

1 Voir la démonstration sur le nivellement indirect au chapitre 6, paragraphe 4.1.2.
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Le calcul de I'écart type strh donne permet d’obtenira,,? = 2 K. g,,)%

o, est I'écart type sur la connaissance
des lecturesm : on peut I'évaluer au
mieux a 1 mm jusqu'a 35 m pour un
niveau ou un théodolite classique. Ce qui
implique que la précision silDh est de
I'ordre de+ 14 cm a 35m.

Avec un niveau de précision (de type
NA2 avec micrométre optique et mire
Invar), on peut estimer qug,=+ 0,1mm
a35m.

a

La précision devient alors 1,4 cm a
35m.

Exemple de lecturedans I'optique d'un
niveau de chantier type NAK (fig.
4.12.) : 'opérateur lit:m, = 7,60 dm
et m = 5,69 dm et on obtient
Dh=19,1 m+14 cm.

Fig. 4.12. : Lecture sur fils stadimétriques

Précision sur la mesure de Dh avec un théodolite

L'écart type suDh est calculé a partir de I'expression générale (qui est une expression
approchée) : Dh = 100 (m,— m,) sirfV.

Op2=2[K o, sifV]2+[2K (m,—m,) sinV cod/ g, 4%
Comme K(n,—m,) sinV =Dh/sinV, on obtient finalement :
02 = 2[K 0, sirPV] 2 + [ 2 Dh cotarV g, 4]

Si I'on utilise un théodolite T16, on @, = + 2,5 mgon. Chaque lecture sur mire est
estimée &,,=+ 1mm pres jusqu'a 35 m de portée.

. Pour une portée de 35 m et un angle zénitrdd 100 gon, on retrouve la précision
du niveaut 14 cm a 35 m.

. Pour une portée de 35 m et p&dr 80 gon, on obtient une précisiontlé3 cm.
. Pour une portée de 35 m et p&dlxr 50 gon, on obtient une précisiontl& cm.

Attention ! la précision semble s’améliorer avec la diminutiol deais, en fait, plus la
visée devient verticale et moins les lectures sur mire sont aisées. Par exemple, pour
V=50 gon etDh = 35 m, la distance de visée est en réalité de 49,5 m.

La valeur obtenue deh reste indicative, au mieuxtal0 cm pres.
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Stadimeétrie a angle variabhle

L'angle a est variable sur certains appareils diuto-réducteurs», par exemple le
tachéométre Wild RDS, le terme « auto-réducteur » signifiant que le calcul de réduction
de la distance inclinée a I'horizontale est automatisé. L'angle stadimétrique varie en
permanence en fonction de l'inclinaison de la visée de maniére a intercepter une longueur
constantd sur la mire. Les fils stadimétriques deviennent des courbes qui défilent dans
I'optique au fur et a mesure de l'inclinaison de la lunette (voir courbes CO, C1 et C2,
fig. 4.13.). La mire utilisée est spéciale : elle comporte une graduation particuliére (sur la
figure 4.13., elle est placée a 1m du sol) sur laguelle I'opérateur fait tangenter la courbe
origine G, de maniere a pouvoir lire directement sur la mire la longubus@hs avoir a

faire de soustraction et en une seule lecture. La mire comporte aussi une graduation
coulissante qui permet de positionner la graduation particuliére a la hauteur des tourillons
du théodolite.

La formule donnanbh reste la méme, c’est-a-diigh = 100 L, L étant la longueur
interceptée sur la mire.

En stadimétrie a angle variable, la précision est Iégérement meilleure qu’en stadimétrie
a angle constant, puisque I'opérateur n'effectue qu’une lecture et le pointé de la gradua-
tion origine est plus précis qu’'une seconde lecture. On peut estimer I'erreur de pointé a

0,5 mm a 35 m. La précision devient altrk0 A/(l)2 + (0, 5)2 =+ 112 mm.

La figure 4.13. ci-contre représente I'ob-
jectif du Wild RDS ; CO est la courbe ori-
gine, C1 la courbe des dénivelées (avec
coefficient) et C2 la courbe des distances
horizontales. Les lectures sont :

Dh=100x 2,53 dm
soit: 25,30 nx 11 cm

3
j
3

AH =100x0,1x 1,05 dm
soit: 1,05m+1cm

r
.‘l

Fig. 4.13. : Lecture sur fils
stadimétriques mobiles

C’est un procédé qui est peu précis bien que plus précis que la stadimétrie.

La méthode générale consiste a lire (fig. 4.14.) les angktsv’ correspondant a des
graduationsn etm’ de la mire interceptées par le fil horizontal du réticule (axe de visée).
On pose pour la suite=m —m.
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- Dh

Fig. 4.14. : Variation de pente

Pour calculeiDh, on fait intervenir la lecturen, faite sur la mire lorsque I'appareil est
horizontalV = 100 gon, mais sa connaissance est inutile puisqu’elle s’élimine dans le
calcul :

|
tanV’:—Dh Om-my= Dh ¢
(m' —my) tanv’ O ~ 1
00| Bh = e o
tanv=—Ph g _m=Ph O cotarV’ — cotarV
(m—my) ™= fanv E

Ce procédé s’applique a tout appareil mesurant des angles verticaux (ou des pentes).

Variation de pente a base variable

L'opérateur lit les graduatioms etm’ de la mire interceptées pour des lectures angulaires
imposées d& etV'. La base, c’est-a-dire la longuduiinterceptée sur la mire, varie

d’'une mesure a l'autre. Le tachéomeétre Sanguet fonctionnait sur ce principe : on effec-
tuait quatre lectures sur la mire, chaque passage d'une lecture a I'autre étant fait avec une
différence de pente constante. La formule utilisée est une transformation de la formule
générale faisant intervenir les pentes des visées.

Soiti I'angle de site de la visée de pept@g =V —100 gon), on @ = tani = cotarnV et
p' = tani'= cotanVv'.

Finalement, en reprenant I'équation (1)Dh = ——
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Application

Vous disposez d’'un tachéomeétre autoréducteur Tari. Dans l'optique de cet appareil
existe une graduation dont I'intervalle correspond a une variation de pente constante de
valeur 1/200. Vous lisez sur une mire les valeors 1,000 ;m, = 1,245 jm, = 1,488

pour trois graduations consécutives de I'échelle de variation de pente.

Calculez la distance horizontdl séparant la mire du tachéomeétre.

Réponse

On obtient trois valeurs deh,  Dh, =200 (1,245 — 1,000) = 49,0028 cm
Dh, = 200 (1,488 — 1,245) = 48,6048 cm
Dh, =100 (1,488 — 1,000) = 48,8044 cm

La valeur finale est la moyenne pondérée des trois, soit 48 8(4ncm.Dh, est
théoriquement aussi précise que cette moyenne.

Variation de pente a base fixe

Dans ce cas, I'opérateur vise des graduations entieres sur la mire et lit les angles zéni-
thaux correspondants. La base, c’est-a-dire la londueun’ —minterceptée sur la mire,

est dite « fixe » puisqu’elle peut garder une valeur constante pendant une série de
mesures. Cette technique est adaptée a I'emploi d’'un théodolite. Elle permet d’obtenir

une meilleure précision que la stadimétrie, pour deux raisons :

. la constante stadimétrigu€ qui multiplie les erreurs de lecture sur mire par un
facteur 100 n’intervient plus ;

. le pointé d’'une graduation entiére de la mire est plus précis.

L

L'expression dédh est donnée par|:Dh =
cotarV' — cotarVv

La précision de cette méthode est donnée par I'écartdypsurDh:

- 2(0,)? (L Ty 1a0) [ (1 + cotafV')’ + (1 + cotarfV)’]
Opn +

(cotarv' — cotark/)2 (cotarV'— cotar\/)"’

en considérant que,, = o,,

L'erreur est donc minimisée si les angléstV’ sont éloignés I'un de l'autre ; elle tend

vers l'infini s’ils se rapprochent. Donc I'opérateur doit vigéte plus haut possible &t

le plus bas possible sur la mire. Il est possible d’obtenir avec un théodolite au mgon une
précision de quelques centimétres sur 100 m.
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Application

Calculez la distancBh caractérisée par les données suivantes et évaluez son incerti-
tude. La longueur interceptée sur la mirelest 3,8 m; I'angleV = 103,333 gon et
'angle V' = 96,445 gon sont mesurés au théodolite T16.

Réponse

Dh = 35,087 m. Si on utilise un théodolite TH,= + 2,5 mgon, on peut estimer les
erreurs de pointé sur la mireog =+ 0,5 mm a 35m.

On trouve alorgr,, =+ 1,9 cm. Donc, on peut écrir®h = 35,09 m+ 2 cm.

Un IMEL, Instrument de Mesure Electronique des Longueursu distancemetre, est
un appareil qui fonctionne le plus souvent par émission d’'une onde électromagnétique,
qui permet la mesure du déphasage de I'écho de cette onde renvoyée par un réflecteur.

Fig. 4.14- a.: T1010 et DI 1001, 1600, 2002, doc. Leica
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Ces appareils peuvent étre intégrés a I'optique d’'un théodolite ou étre montés en externe
sur des bases de théodolites optico-mécaniques classiques ou électroniques .

lls fonctionnent sur la base de différentes technologies, dont les suivantes :

. lesappareils électro-optiquesutilisent une onde électromagnétique modulée (voir
§6.1.3) par une onde porteuse lumineuse de type lumiére blanche, infrarouge ou
laser. Ce sont les plus utilisés dans le domaine de la topométrie. La photographie de
la page précédente (documentation Leica) présente trois types de distancemeétres
indépendants pouvant étre associés a des théodolites optico-mécaniques ou
électroniques ;

. lesappareils a micro-ondesutilisent des micro-ondes dont les fréquences varient de
5 a 35 GHz (Gigahertz ou 18iz) ;

. lesappareils a longues ondesitilisent des ondes radio trés longues, de I'ordre du
kilomeétre : d'une moins bonne précision que les appareils précédemment cités, ils
sont trés peu utilisés en topométrie.

La précision des distancemeétres varie actuellement ¢@ mm + 5 ppm), soit 1 cm

pour 1 km pour le DI 1001)£A(1 mm + 1 ppm), soit 2 mm pour 1 km pour le Wild DI
2002. Le ppm (ou partie par million) représente 1 mm/km. La notation de I'écart type
sous la forme: (Cste + k.ppm)est adoptée par tous les constructeurs. L'erreur ppm, dite
proportionnelle, est essentiellement due a la précision de connaissance de I'indice de
I'air.

La portée des visées varie selon les ondes employées : les appareils utilisant I'infrarouge
(les moins colteux a réaliser) portent jusqu'a 7 km, par exemple le DI 2002 avec un
miroir a onze prismes, dans des conditions atmosphériques trés favorables c’est-a-dire
sans brume, par temps couvert, avec une visibilité 30 km et en I'absence de flamboiement
de l'air. Les appareils utilisant le laser portent jusqu’a 60 km en gardant une précision de
+ (6 mm + 1 ppm), soit: 6,6 cm sur 60 km. Ces appareils nécessitent toutefois plus de
puissance a I'émission et sont plus colteux. Les appareils a micro-ondes portent jusqu’a
150 km avec une précision de I'ordre#l€l cm + 3 ppm).

Principe de la mesure d’une distance a I’aide d’un IMEL

Propriétés de la propagation des ondes

Les propriétés fondamentales de la propagation des ondes utilisées par ces appareils sont
les suivantes :

. lafréquence notéef, et lavitesse de propagatiord’une onde dans le vide, notée
c pour célérité, sont constantes entre le point d’émission et le point de réception.
La longueur d'onde est notéeld. Ces termes sont liés par la relatian= Af.
Dans le vide, la vitesse de propagation d’'une onde électromagnétique &gt de
=299 792 458 m 73;
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. l'atmosphere diminue laitesse de propagationdes ondes. Cette diminution est
fonction de la fréquence de I'onde, de la composition chimique de I'atmosphére et des
conditions de température, d’humidité et de pression atmosphérique ;

. l'amplitude d'une onde diminue en traversant I'atmosphere : c'est un phénomeéne
d’absorption de dispersion de I'énergie ;

. lerapport entre la vitesse de propagation d’'une onde dans I'atmosphér¥, absse
vitesse dans le vide est appieldice de réfraction, notén, de cette onde de fréquence
f; on an =c/V. L'indice de réfraction de I'atmosphere est déterminé expérimentale-
ment et a pour valeur approximatime= 1,0003 dans des conditions normales de
température et de pression.

Mesure de déphasage

Pour mesurer une distan& entre deux points au moyen d'un IMEL, I'opérateur
stationne l'appareil sur le point A et on place un miroir a la verticale du point B
(fig. 4.15.). Un train d’ondes est envoyé devArs B : c’est son retour au point Aprés
réflexion sur le miroir Bqui permet de calculer la distarideparcourue.

il ‘ Dh -

Fig. 4.15. : Mesure de distance avec un IMEL

Il n’est pas concevable de mesurer la distance simplement par calcul du temps mis par
I'onde a faire le parcours aller-retour et ce pour la raison suivante : supposons que
I'opérateur utilise un distancemeétre du type DI 2002 dont le systeme de mesure fonc-
tionne avec une fréquence de base 50 Mhz, de longueur d’onde 3 m. La vitesse de
propagation de I'onde dans I'atmosphere ¥st A.f = 3x 50.1¢ = 150 000 km/s. Le
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temps mis par I'onde pour faire I'aller-retour sur une distance de 1 km est d¢ g,. 10

ce qui est techniquement impossible a mesurer avec précision, du moins avec une tech-
nologie simple et peu colteuse : seule une horloge atomique, permettant d’aller jusqu’a

1072 seconde, donnerait la distance au millimetre prés, sans compter les variations de

vitesse dues au fait que I'onde ne se déplace pas dans un milieu vide et homogéne.

La mesure de la distance sera faite panésure du déphasage de I'onde retoypar
rapport a I'onde aller. Le signal émis par I'lMEL est une série d’ondes sinusoidales dont
la longueur d’onde A correspond a la distance rectiligne parcourue par I'onde pendant

un tempsT appelépériode (fig. 4.16.) : T = 1_42 ,T est l'inverse de la fréquence.

f air

Fig. 4.16. : Principe de la mesure de déphasage

Entre I'émetteur et le récepteur (par I'intermédiaire du réflecteur), il existe un nombre
entiern de longueurs d’onde plus une fractivhde longueur d’onde : sur la figure 4.15.,

n =4 etAA = A/4. Cela correspond a un déphasagettie techniquement simple a
déterminer. On peut en déduire avec précision la distance correspondante, &/$avoir
dans cet exemple.

On sait donc maintenant que D, .5 = %(n)\ +AA)

Le probléme consiste a présent de comfgerombre entiern de longueurs d’'onde
nécessaire au parcours aller-retourDjg,. On appelle cela unambiguité sur la
distance(voir aussi 'ambiguité en GPS, chapitre 7).

L'ambiguité peut étre levée par I'utilisation filéquences multiplessuivant le principe

suivant : admettons que I'on mesure une distance de 6 321,45 m avec un distancemetre
dont la fréquence de base est de longueur d’'onde 20 m. On peut donc mesurer sans
ambiguité une distance inférieure a 10 m puisque le trajet aller-retour sera inférieur a
20 m; avec une fréquence de longueur d’'onde 200 m, il est possible de mesurer sans
ambiguité une distance inférieure a 100, et ainsi de suite. L'onde émise comporte d’autres
fréquences qui seront des sous-multiples de la fréquence de base.
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Par exemple : fréquence de base A =20m mesure 1,45m

2¢ fréquence A=200m mesure 21,4..m
3¢efréquence A=2000m mesure 321....m
4¢fréquence A=20000m mesure 6320.....m

La lecture finale est composée de toutes les lectures sur chaque fréquence : 6 321,45 m.

Ces mesures sont effectuées plusieurs fois et une moyenne est affichée au bout d’'un
temps variant de 0,5 a 3 secondes suivant le mode de mesure sélectionné : normal, rapide
ou répétitif. Elles sont effectuées en continu en mode « tracking » (recherche, suivi).

On n'utilise pas une seule longueur d’onde de 20 000 m parce que la précision obtenue
par la mesure du déphasage est moins bonne sur de grandes longueurs d’'onde ; d’'ou le
faible intérét des appareils a longues ondes.

Modulation de I’'onde

L'amplitude d'une onde se propageant dans
'atmosphére diminue par absorption de son
énergie. Lincidence de cette absorption varie en
fonction de la fréquence, a savoir que plus la fré-
quence est élevée, plus la longueur d'onde est
courte et plus I'absorption est importante. Pour
augmenter la portée des ondes courtes utilisées, on
les superpose a une onde dite porteuse de fré-
Fig. 4.17. : Modulation quence plus basse, qui porte plus loin. Cette super-

en amplitude position est appelée modulation (fig. 4.17. : 'onde
courteA, est superposée a une onde plus lorgue
réalisant une modulation en amplitude).

Schéma fonctionnel d’un IMEL

Le schéma de la figure 4.18.
Générateur ci-contre permet de com-
dondes prendre comment fonctionne
= Opﬁque‘ . un IMEL.
] — Le générateur d’onde produit
c X r une onde qui est séparée en
- omparateur H H
= + Je ppmse Miroir deux faisceaux (.q'm, S(?nt
Afﬁchogeﬂ@ donc en phase) dirigés l'un
vers le réflecteur et l'autre
Fig. 4.18. : Schéma fonctionnel d'un IMEL vers un appareil comparateur
de phase. C'est a I'aide de cet

appareil qu'est déterminé le
déphasage entre I'onde initiale et I'onde ayant effectué le trajet aller-retour au réflecteur.
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Phénomenes parasites

Erreurs dues au systéme de mesure
L'émetteur et le systeme de mesure de phase induisent deux types d’erreur :

. une erreucyclique, qui reprend périodiquement la méme valeur ;

. une erreuproportionnelle due a un défaut de fréquence de I'émetteur. Un décalage
de fréquence deAf entraine une erreuAD sur la distance, soiD = K. A
donc AD =-D Af/f. Lerreur est proportionnelle a la distance mesurée.

Ces deux erreurs impliquent des calibrages réguliers de I'émetteur et du systéme de
mesure de phase.

Densité de I’atmosphére

La propagation d'une onde électromagnétique est génée par les molécules de
I'atmospheére : plus le milieu traversé est dense, plus I'indice de réfraction du milieu
augmente et plus I'onde est ralentie. Cela influe damde déphasageayui estfaussé

puisque la distance mesurée augmente si la vitesse de propagation diminue. Lindice de
réfraction est fortement dépendant de la température et de la pression, mais indépendant
de 'numidité pour des ondes lumineuses. Pour des ondes centimétriques, I'humidité est
a prendre en compte.

La mesure directe de la distance incliDéeloit donc subir une correction atmosphérique
qui peut étre faite de trois maniéres différentes, toutes basées sur la méme formule de
correction :

1- automatiquementpar I'appareil en entrant la température et la pression sur le lieu de
mesure. Ce dernier affiche directement la valeur corrigée. Le théodolite T1010 de Leica
fonctionne sur ce principe. Certains appareils mesurent eux-mémes ces parametres et
corrigent en permanence la valeur lue ;

2- semi-automatiquementen entrant dans I'appareil uoerrection en ppmcorrespon-
dant a I'erreur commise sur la distance. Cette valeur est calculée par la formule ci-apres,

0,290® 1y le Wild DIAL ;

fonction de I il ADi = 282, 2— 0. 2908
onction de appareil ADi = 282 2- ;=== o-cn

ou ADi est donnée en ppm (mm/km) ;
P est la pression en millibars (ou hectoPascdl)aetempérature en °C.

Exemple

— pour une pression extérieure de 1 000 mb (hPa), une augmentation de température de
20 °C a 30 °C entraine une erreur de + 9 ppm (on passe de 11,2 ppm a 20,2 ppm, soit
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+ 9 mm/km ce qui est supérieur a I'ordre de grandeur de I'écart type du distancemétre
(fig. 4.19.) ;

— pour une température extérieure de 25 °C, si la pression diminue de 1 000 mb (au
niveau de la mer) a 950 mb (a une altitude de 500 m environ), cela entraine une erreur
de +13 ppm, soit #3 mm/km (fig. 4.19.).

La correction peut aussi étre lue sur un abaque fourni par le constructeur dans la docu-
mentation technique de I'appareil (voir I'abaque fig. 4.19. donné pour le distancemétre
indépendant Wild DI4L).

t o Correction atmosphérique en ppm
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Fig. 4.19. : Abaque de détermination des ppm pour le distancemeétre Wild DI4L

3- manuellement & partir des résultats des mesures brutes en utilisant les abaques de
correction ou la formule donnée précédemment en 2-.

On peut retrouver sur I'abaque ci-dessus les résultats donnés dans les deux exemples
précédents. Si vous disposez d’'une calculatrice programmable, il est préférable de pro-
grammer la formule de correction.

Absorption de I’atmosphére

L'inertie de I'atmosphére crée un phénomene d'absorption qui tend a diminuer I'ampli-
tude de I'onde émise, c’est-a-dire que I'énergie de I'onde est consommeée par la mise en
mouvement ondulatoire des molécules de I'atmosphére. Ce phénomene n'influe pas sur
le déphasage ; il ne fausse donc pas les mesures fmiteisimplement la portée des

visées

Les portées maximales sont atteintes par temps trés couvert, sans brume, avec une

visibilité de I'ordre de 30 km (en matinée, aprés une pluie, en altitude). Le distancemétre
DI 2002 porte dans ces conditions jusqu’a 7 km avec onze miroirs.
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Les conditions les plus défavorables sont les suivantes : fort soleil, forte brume, flamboie-
ment de I'air, visibilité inférieure a 3 km. Dans ces conditions, la portée du méme
DI 2002 avec onze miroirs est réduite a 1,8 km.

Dispersion du faisceau lumineux

La source d’émission de I'onde n’étant ni strictement ponctuelle ni parfaitement foca-
lisée, le faisceau émergent estfdeme conique centré sur I'axe de I'IMEL. La tache
lumineuse envoyée par ce dernier augmente donc au fur et & mesure de la distance
parcourue par I'onde. Cela crée une dispersion de I'énergie puisque seule une partie de
I'onde émise frappe le réflecteur et limite ainsi la portée de I'appareil. Sur de grandes
portées, on utilise donc des réflecteurs a plusieurs miroirs juxtaosés’a 11
Miroirs).

Trajet de I’onde

La distance inclinée mesurée par I'appareil doit subir les corrections suivantes dues a la
sphéricité terrestre, a la réfraction atmosphérique (voir I'étude compléte au chapitre 6
§ 5) et aux réflexions parasites de I'onde.

1 - Laréfraction atmosphérique et lasphéricité terrestre — que I'on sait prendre en
compte (voir chap. 6 § 5.1 et § 5.2). Les appareils modernes integrent une correction
automatique de l'erreur de niveau apparent a partir des formules de bases suivantes
donnant la distance horizontdd et la dénivelée instrumentali :

Dh = Di CsinV +Qﬂ%”‘§:—2) Di? CsinV CeosV

Ahi = Di Eboyﬂ%‘) ODI? Bin?V.
mra est le module de réfraction atmosphérique qui a pour valeur environ 0,16. Si les
conditions de température et de pression s’éloignent de la normale, la vatearpeit

étre déterminée expérimentalement et entrée dans le calculateur de I'appareil (voir
I'exemple au chapitre 6, paragraphe 5.2.3.4.).

2 - Laréflexion des ondes sur des obstaclesqui peut étre éliminée par des mesures
répétitives (ou cycliques). Les mesures répétitives permettent aussi de négliger les inter-
ruptions des faisceaux par exemple, les passages de véhicules etc.

Excentrement de I'lMEL

L'émetteur peut étre décalé de I'axe optique de I'appareil, ce qui entraine une erreur
d’excentrement qu'il est possible de chiffrer. Si 'IMEL est excentré par rapport a

I'axe de I'appareil, le miroir doit aussi étre excentréegr rapport a la cible de fagon

gue le rayon lumineux envoyé par I'IMEL frappe directement le centre du miroir lorsque
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I'opérateur vise le centre de la cible. Les deux paragraphes suivants concernent I'étude
de l'erreur due a I'excentrement.

. Si le miroir est au centre de
la cible, I'IMEL, qui est
décalé de I'excentremernt
par rapport a I'axe optique
de la lunette, devrait viser
« de travers » pour mesurer
la distance inclinée Di

miroir

( A (fig. 4.20.). Lécart sur la
distanceDi mesurée est tou-
jours positif :

Fig. 4.20. : IMEL excentré 3 > >

Dlexacte = Di mesurée — €

Application

Montrez que I'effet de cet excentrement est négligeable (en supposamegdépasse
pas 10 cm) en calculant la distaride en dessous de laquelle I'erreur dépasse le
millimétre.

Réponse

Dimesurée_ Diexacte> 0,001 E dou Di <5m.

mesurée
e=0,1m 0

Au-dela de cette valeur, I'erreur est inférieure au millimetre. Cet écart étant inférieur a
la précision des meilleurs distancemetres, il est pratiquement négligeable.

__ . Si le miroir est excentré

//’/\d 'l \\\ par rapport al la cible de la

/ T valeur € (fig. 4.21.)

\ e }Zoom—\ I'erreur commise subi est
/ notéed, elle est fonction de

'angle zénithal V. L'inci-
dence de la différence entre
e et€ étant négligeable, on
peut écrire :

z
V.“
-
miroir

Diexacte: Dimesurée_ e’ [tosvV

Posonse = €. Lerreur commise

est positive sV < 100 gon et néga-
tive siV > 100 gon. Elle est indé-
Fig. 4.21. : Excentrement de I'lMEL et du miroir pendante de la distanBg.
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Application

A partir de quelle valeur d¥ une erreur de 2 mm apparait-elle §irpour un
excentrement d& =5cm ?

Réponse

A partir deV = 97,5 gon. Cette erreur passe a 1 cm pou87,2 gon.

En conclusion, I'excentrement doit étre réduit au minimum. Si I'excentrement n’est pas
nul, I'erreur qu’il engendreoit étre prise en compte dans les mesures de précision.

Remarque

Les appareils modernes intégrent I'MEL directement dans leur optique, réduisant
ainsi I'excentricité a zéro. Les distancemeétres vendus séparément fonctionnent avec
des miroirs spéciaux dont le centre de visée est décalé vers le bas par rapport au centre
du miroir de la méme valeur que le centre de I'IMEL est décalé du centre de I'optique.
Ceci permet d’aligner I'lMEL directement sur le miroir en visant le centre de la cible
dans I'optique du théodolite. Par exemple, soit un distancemeétre DI4L monté sur un
théodolite T16, sur un T2 ou un T2000 avec un miroir ressemblant a celui schématisé
sur la figure 4.21., la croix centrale est décalée vers le bas de la gatear

Forme du réflecteur

Si la puissance de I'émetteur est suffi
sante, une simple paroi réfléchissante
(paroi lisse en béton, acier, verre, etc.
peut étre suffisante pour effectuer la
mesure (en particulier pour les appareils
laser grace a leur puissance d’'émission).
Pour assurer une importante autonomi
aux appareils qui fonctionnent sur batte
ries portables, I'énergie a I'émission doit
étre la plus faible possible. On utilise
donc un réflecteur spécial qui est un
prisme rhomboédrique, coin de cube
tronqué pour limiter sa fragilité au niveau
des coins, oprisme trirectangle.

v

11

Ce systéme est le plus utilisé en raison de
sa simplicité de fabrication et de la pro-
priété suivante : tout rayon lumineux
subit une réflexion sur trois faces réflé-
chissantes (formant un triedre rectangle
et est renvoyéparallelement a lui-

méme(vue de dessus de la figure 4.22.) Fig. 4.22. : Détail d’'un miroir
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On remarque sur la figure 4.22. que le rayon lumineux retour est déplacé par rapport au
rayon lumineux aller : son trajet n’est donc pas exactement 'aller-retour jusqu’a I'axe du
support du miroir, mais un trajet plus long.

En mesurage de précision (au millimeétre prés), il faut tenir compte de ce phénoméne.
L'IMEL est donccalibré en tenant compte de cette différence de trajetobatante de
calibrage est réglée de maniéreaqnuler la constante d’addition C du réflecteur
utilisé. Pour des mesures de précision, on ne peut donc pas jumeler n'importe quel
distancemeétre avec n'importe quel réflecteur. Si I'on ne peut pas faire autrement, il faut
déterminer la constante d’addition (voir I'étalonnage au § 6.3.2) et I'entrer dans le
calculateur pour les appareils qui permettent de modifier cette constante.

Précision des IMEL

Facteurs influant sur la précision
La précision des IMEL est fonction des quatre principaux facteurs suivants :

. lafréquence de modulation: elle est ajustée en laboratoire de maniére précise, mais
elle peut évoluer et nécessite donc des étalonnages réguliers. Sur les appareils les plus
précis, distancemetre de type DI 2002, la fréquence est pilotée par un quartz dont le
vieillissement donne une erreur inférieure a 1 ppm par année ;

. leserreurs cycliquesprovenant de I'influence réciproque de I'émetteur, du récepteur,
du comparateur de phase ;

. la constante d’addition qui dépend des caractéristiques optico-mécaniques de
'IMEL et du réflecteur. Elle représente physiquement la différence constante entre la
valeur mesurée et la valeur « exacte ». Cette différence est annulée au cours des
mesures par I'entrée d’'une correction de calibrage dans le calculateur de I'appareil ;

. la connaissance plus ou moins précise dmteection atmosphériquea apporter a
la mesure. En effet, les conditions de température et de pression peuvent sensiblement
varier de I'endroit de I'’émission a I'endroit de réflexion.

Etalonnage d’un IMEL

C'est I'opération qui consiste a déterminer ou a vérifievdkeur et le signe de la
constante d’addition C de I'ensemble composé par I'appareil et le réflecteur. Ceci est
effectué en usine par la comparaison de la mesure de I'MEL a une mesure effectuée par
interférométrie (précision inférieure au micrometre...). Si I'on ne dispose pas de base
d’étalonnage (voir la DRIR ou le service du cadastre), on peut utiliser la méthode
suivante, préconisée par les constructeurs (fig. 4.23.).

Fixez trois points stables et alignez les au moyen d'un théodolite de précision. En
utilisant le centrage forcé et en se plagant aux deux extrémités de chaque trongon mesuré,
mesurez plusieurs fois les longueurs (AB), (AC) et (BC). L'appareil donne les mesures

« fausses » (AB) (AC) et (BC).
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Fig. 4.23. : Base d'étalonnage

Si les autres sources d’erreurs peuvent étre négligées, on obtient : (AB)'=(@B)
(BC)=(BC) +C
(AC) = (AC)y +C

Or: (AB) + (BC) = (AC) donc (AB)+C + (BC) +C = (ACY +C

Dlou: [C = (AC) -[(AB) +(BO)1]

Caractéristiques des appareils actuels

Les IMEL a onde porteuse infrarouge sont les plus courants ; cette technologie a été
choisie par la majorité des constructeurs puisque :

. la source émettrice de I'onde (diode a I'arséniure de gallium) est fiable et de longue
durée ;

. latechnologie du modulateur infrarouge est trés répandue et peu onéreuse.

. le rayonnement infrarouge est sans danger pour I'ceil de I'opérateur, ce qui n'est pas
le cas des appareils laser ;

. l'onde lumineuse est peu sensible aux variations hygrométriques de I'air, ce qui n'est
pas le cas des ondes radio ;

. I'énergie consommée est faible, ce qui autorise une miniaturisation et une autonomie
suffisantes ;

. le réflecteur est de technologie simple et robuste.

Le tableau ci-aprés donne les principales caractéristiques de trois appareils de la gamme
Wild qui sont indépendants et peuvent se monter sur des théodolites optico-mécaniques
classiques. lls fonctionnent sur la base d’'une onde porteuse infrarouge (longueur d'onde
A =0,850um). Les batteries disponibles assurent une autonomie de 350 a 4 900 mesures.
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MODELES (WILD) DI 1001 DI 1600 DI 2002
ECART TYPE (DUREE) 5mm+ 5 ppm (1,5s) 3 mm + 2ppm(1,5s) 1 mm+ 1 ppm (<3s)
MESURE NORMALE : 20 mm + 2 ppm (0,2-1s) 3mm+ 1 ppm (1,5s)
MESURE RAPIDE :

MESURE CYCLIQUE : 3 mm +2 ppm (1,5) 1 mm+ 1 ppm (2s)
MESURE REPETITIVE : 10 mm + 5 ppm 10 mm +2 ppm Smm + 1 ppm
(0,34 1) (0,34 1) (0,34 1)
RESOLUTION 1 mm 1 mm 0,T mm
OUVERTURE FAISCEAU 40cm&a 1000 m 70cm&a 1000m 70cma 1000 m

PORTEE (EN m) SUR 1,3 OU 11 MIROIRS EN FONCTION DES CONDITIONS DE VISIBILITE

COND. DEFAVORABLES 500, 700, - 1200, 1500, 1 800 1200, 1500, 1 800
COND. MOYENNES 800,1100, - 2500, 3 500, 5 000 2 500, 3 500, 5 000
COND. EXCELLENTES * 900,1300, - 3 500, 5 000, 7 000 3500, 5 000, 7 000

*Les conditions météorologiques sont définies dans la documentation du constructeur.

Toutes les distances mesurées par les technigues vues précédemment doivent étre trans-
formées avant d’étre retranscrites sur une carte en raison des problemes de représentation
plane de I'ellipsoide (voir chapitre 2).

Détermination de la distance réduite a partir
de la distance mesurée sur le terrain

On cherche a obtenir la distancéBAnotéeDr (fig. 4.24.) en projection sur un plan
horizontal, par exemple une carte.

Sur le terrain, on mesure la distance inclib@eau moyen d'un appareil a réflexion
d’'ondes. Cette distance est mesurée suivant le trajet du rayon lumineux incurvé par la
réfraction atmosphérique (angle de réfractioDi est mesurée entre les points (a) et (b),
centres optiques des appareils posés en A et B : par exemple (a) représente I'axe des
tourillons en A et (b) le centre du miroir en B.

On peut mesurddi en station en A et en visant B ou bien en station en B et en visant A
Ou encore par visées réciproques (simultanées ou non) entre A et B. On mesure égale-
ment les angles verticadk etVg. On doit connaitre les hautelrgseth, des points a et

b au-dessus de I'ellipsoide.
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Remarque

Les points (a) et (b) ont la méme projection sur I'ellipsoide que les points A et B

stationnés. lls sont confondus pour le calcul des distances. Pour le calcul des dénive-
lées, on s’attache a la dénivelée instrumentale entre a et b (voir chap. 6 § 1) puisony
rajoute la différence de hauteur de station entre A et BLes notations sont les suivantes :

Fig. 4.24. : Réduction des distances mesurées

R, +R . . L
Ry = —=——2 estla moyenne des rayons des sections normales a I'ellipsoide en A et B.

L'altitude du point m situé au milieu du segment (ab) dstn = h""Lzhb

On noteh, eh, la hauteur des tourillons ou du voyant en A ou en B tal gue, +
h, et h = hg+ h,. On définit de méme un point M milieu de AB tel que :
_ hathg

-

Do est la distance en métr&duite a I'ellipsoide

Dr est la distance en metréduite a la projection (projection conique conforme
Lambert en France ; chap. 2 § 3.4).

Dh, est la distance horizontale en metre rédait@orizon du point A.

Dh = Dh,; est la distance en metre réduitéhorizon du point M d’altitude moyenne
entre A et B.

hy
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En raison de la sphéricité terrestre, les distances horizontales sur le terrain sont fonction
de l'altitude du point de réduction. En toute rigueur, la distance horizontale réduite a
I'horizon du point A est différente de celle réduite a I'horizon du point (a). On confondra
ces deux valeurs dans les calculs car elles sont tres proches.

En effet, I'incidence de cette approximation sur le résultat est trés faible. On peut écrire :
Dh, _ _ Dh, _Dh,—Dh, , . Dh,—Dh, _ _h,

RN+hA_RN+hA+h;_ h,, Dhy Ry+hy

sin(a/2) =

Numériquement, dans un cas trés défavorable,ot 0 ethy, =2 m, cela donne une
erreur de I'ordre de 0,3 ppm. Donc, pour la suite, on admettfalgueDh,, Dhy = Dh,
etDh,=Dh_.

Nous allons établir dans les paragraphes suivants la chronologie des calculs de réduction.

Mesure de Di

Le trajet de la ligne de visée est incurvé par la réfraction atmosphérique ; cette courbe est
assimilée a un arc de cercle de raf®r 6R, (voir chapitre 6).

Réduction a la corde pour obtenir D/’

D; En topographie, étant donné la valeur du rayon de la terre
M par rapport aux mesures effectuées, cette réduction est
\ Di” négligée. Cela est d’autant plus vrai que le rayon de cour-
\ & / bure des rayons lumineux est environ six fois plus grand.
\ /
Y / La corde (ab) est notd#’ et I'arc est not®i (fig. 4.25.).
\ / . . .
\ 20 Di = 2R I €tDI' = 2R, sinr donc
N/ Di’ = 2R Di
i'= . Sin—.
Y 2R
Fig.4.25.: Arcetcorde | Ep ytilisant un développement limité de la fonction sinus

puisque la distandBi est trés inférieure aR2, on obtient :
-3
Di = Di — -2
24R’
de 32,7 km de portée, av&; = 6 380 km. On assimilera donc pratiquement toujours

I'arc a la corde.

, Ce qui donne une erreur de 1 mm a partir

Réduction a I’horizontale Dh

La visée unilatérale depuis A, les visées réciproques depuis A et B et les visées récipro-
gues simultanées permettent d’écrire :

Dh, = Di [5inV, + %) Di% CsinV/, [0SV,
N
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Dhy = Di CsinV, O _
Dhg = Di [sinVg O 2

. -V
Dh,s = Di Ebos%\%% (chap. 6, § 6)

Ces trois formules permettent de corriger la valeWhldes erreurs dues a la réfraction
atmosphériques et a la sphéricité terrestre. Dans les deux derniéres formules, les termes
de réfraction et de sphéricité s’éliminent par différence ; dans la premiére, ils sont évalués
par un terme correctif faisant intervenini@dule de réfraction atmosphériquemra et

le rayon terrestre Ry, (voir chap. 6 § 5.1 et 5.2). Dans la nouvelle gamme des appareils
Leica (tachéometre TPS 1000), le module peut étre entré par I'utilisateur. Dans les
appareils précédents, il était pris égal a 0,13.

Dans la deuxieme formule, les valeurs D, et Dhy sont théoriquement fausses
puisqu’elles ne prennent pas en compte la sphéricité et la réfraction, mais leur moyenne
donne bien la distance réduite au point milieu M.

Application

Avec quelle précision faut-il lire les angles verticaux pour obf@hjg, au centimetre
prés si une distand de 2 km est mesurée avec un IMEL dont les caractéristiques sont
Oy, =+ (3 mm + 2 ppm) ? On procéde par visées réciproques simultanées.

Vg =V, =6 gon.

Réponse

Oy2 = [0y, . cos¥y —V,) /2]%+ 2 Di . g, . sin(Vz—V,)/2]? soitg, = £+ 5,8 mgon.

Réduction a I’ellipsoide

Le théoreme de Thales (fig. 4.24.) permet d'écrire :

Rv _

R R
- h N — h N
Ry +hm dRy+h

Do' = Dh =
PRy +hy

a

Il faut donc connaitre 'altitude moyenne de la visée (ab), c’est-a-dire celle durpoint

ou celle de a ou b. Etant donné la valeur du rayon moyen terrestre par rapport aux
altitudes courantes, il suffit de connaitm® h, ouh, au metre prés (nous avons vu que
I'erreur commise est inférieure a 1 ppm). On évalmeomme suit :
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Les visées unilatérales ou réciproques permettent d'ecrire :
hm=h, + hy + —DZ—' co¥/, +Cna=hg + hy, + 92—' cod/, + Cna

Les visées réciproques simultanées permettent d’écrire :

_ t  Di . Ve—Vao _ t . Di . Va—Veno
hm—hA+ha+?st > D_hB+hb+ES'nD > O

Cnaest lacorrection de niveau apparenten meétre et est définie au chapitre 6 § 5.3 :
2

Dh,,

15,2

Attention ! il faut prendreDh/2 pour le calcul d€napuisquem est au milieu dab.

Application
Avec quelle précision faut-il connaitten pour obtenirDd’ au millimétre pres, en
admettant qu'il n’y ait pas d'incertitude sDi et surR? Prenez les valeurs numeri-

ques de I'exemple précédent.

Réponse

Di =2 km Vg -V, =6 gon, don®h,; =1 997,8 m ef\h,; = 94,2 m.
DhRy
Obo = >
(Ry+hm)
On obtiento;, =+ 3,2 m ou encorg 16 m pour connaitrBo’ a+ 5 mm pres.

PourDi = 5 km, on trouves, =+ 6,5 m pour obtenir la distancetd mm prés, ce qui

est homogéne a la précision des meilleurs appareils de mesure actuels. Par exemple,
+ 6 mm sur 5 km pour le distancemétre DI 2002. Donc, pour des visées ordinaires,
I'altitude moyenne hm pourra étre simplement évaluée au metre pres.

Attention ! les calculs précédents sont effectués a partir des haltewrslessus de
I'ellipsoide. On connait plus généralement 'altitude d’un point c’est-a-dire sa hauteur au
dessus du géoide (voir chap. 2 § 6.1) ; et ce dernier présente des irrégularités par rapport
a l'ellipsoide (voir au chapitre 2 la figure 2.49-a. présentant la carte donnantlda-

tions du géoidepar rapport a I'ellipsoide. Cette carte fait apparaitre des différences
variant de + 14 m dans les Alpes a —1 m en Gironde). On constate donc que ces ondula-
tions introduisent des erreurs qui, dans certains cas, peuvent étre plus grandes que la
limite de 1 & 6 m que nous avons déterminée dans I'exercice précédent.

Cna, =

R
g, donc g, = D_':1 Opor -

Il faudra donc, en toute rigueur, corriger I'altitude des points (donnée par rapport au
géoide), l'interpolation a vue sur la carte étant suffisante puisque les courbes sont don-
nées tous les meétres et que la précision du metre suffit.

Exemple

L'altitude moyenne de visée est calculée a partir des altitudes N@&FE:130,142 m.
La mesure se situe a Antibes ou le géoide est a environ 8 m au dessus de I'ellipsoide.
L'altitude a prendre en compte dans le calcul est thomc= 138 m.
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Application

Avec quelle précision faut-il connaitre le rayon

et 5 km a une altitude moyenne de 1 500 m.

Réponse

En prenant une altitude moyenne de 1 500 m,

pour une portée de 2 km :
incertitude det 27 km suR;

pour une portée de 5 km :
incertitude det 33 km suR.

courantes. On peut aussi utiliser le rayon de ¢

Remarque

terrestre pour obtenir une précision

homogeéne a celle des appareils de mesure ? Faites ces calculs pour des portées de 2 km

. Dh hm Dh[hm
Do'= =Dhgl-—= donc oy, = —— 0O .
1+h..rp %L RN[| o Rﬁ

Ry

on obtient :

une incertitudexd@ mm surDo' autorise une

une incertitudetd® mm surDo' autorise une

On peut donc se contenter de prendre une valeur moyenne du rayon terrestre (rayon
moyen de l'ellipsoide de ClarkeRo = (a + b)/2 = 6 367 km pour des altitudes

ourbure de la sphére voisine de I'ellip-

soideR,, qui vaut en moyenne 6 380 km en France (voir chap. 2 § 2.4).

Pour une précision optimale, on peut utiliser I
formule :

Di — (h, —h,)*
2R
RN RN
Cette formule donne directement le passage
Di aDo'.

Démontrons cette formule.

1

Dans les deux triangles CAoBo et Cab (fig. 4.26.

=0

b
. /’//
D\_/— //
. /
a .— /
< /
T e
h\.;\\AO Do 8o/
=T =/
\oDo [/
\ /
\\ /
le \\ //
\\ 2.0 /// RN
™
\
C\V/
' Fig. 4.26. : Passage de Di a bo

en considérant un rayon moyen constptentre
Ao et Bo, on peut écrire :
Do2=R, +R, — R, cos(@)

Di? = (Ry*+ h,)? + Ry + ) = 2Ry + o) (Ry +hy) cos(2)

En éliminant le terme en cos(Rdans ces deux équations on arrive a :

2Ry =D0'* _ (Ry+hy)’+ (Ry+hy)*-Di" .
2R, 2(Ry +hy)(Ry + hy)
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soit 29" = 2(Ry+ha)(Ry +hy) —(Ry+hy)° ~ (Ry + hy)* + DI*

2R, 2(Ry + hy)(Ry + hy) 1
ouis D0 = DE—[(Ry+h) Ry +h)I” | Di*—(hy—hy)”

2R, 2(Ry + h,)(Ry + ) 2(Ry +h,)(Ry + )
donc :Do'? = i (hy —hy)”

ha hb|:| -
+ =2 + =
E’Tl RNEI%L RyH
Correction pour passer de Do’ a Do

Comme au paragraphe 7.1.2., on assimile I'arc & la corde,

Correction de réduction a la projection pour obtenir Dr

C’est une quantité algébrique que I'on ajouogpour obtenir la distance définitir.
Elle dépend du systeme de projection utilisé (projection conique conforme Lambert en
France).

| Dr = Do(1+kr)| kr est lecoefficient d'altération linéaire (chap. 2 § 3.4.2.2.)

On note aussi Dr = Do+ Cr aveEr = kr.Do Cr est lacorrection d’altération
linéaire.

Pour une méme zone Lambert et sur le méridien origine, la valelr darie
d’environ + 36 cm/km en limite nord de la zone & + 37 cm/km en limite sud, en passant
par — 12 cm/km sur le paralléle origine. Il existe plusieurs maniéres d’obtenir la valeur
dekr :

1 - Utiliser un tableau comme celui de la page 180 qui donne le coefficient d’altération
linéairekr encm/km pour la zone Il. kr y est obtenu par interpolation linéaire a partir
des coordonnées du point milieu de chaque vis&ai (kilométre prés df a 100 métre
pres).

2 - Utiliser un graphique comme celui de la figure 4.27. qui permet de faire une
ﬁ? interpolation a vue (plus rapide mais moins précise). Ce graphique (établi sur
Excel 7 Excel dans le tableau ALTERAT.XLS du cédérom) donne la valekr ele cm/
km en fonction de I'ordonné¥ (ou Nord en km). Il faut interpoler & vue en
fonction de la valeur d¥ (ou Est) : chaque courbe correspond a deux valeurs
deX (en km) du fait de la symétrie des valeurs par rapport au méridien de Paris.
Il 'y a donc que sept courbes. Ce graphique est établi pour la zone Il. Pour
obtenir un graphique sur d’autres zones, utilisez le tableau ALTERAT.XLS.
D’autres courbes donnakit en fonction deX (en km) y sont disponibles.
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3 - Effectuer un calcul de transformation de coordonnées Lambert en coordonnées géo-
graphiques et en déduike (voir chap. 2 § 3.4.2 et 3.4.6) soit manuellement, soit avec le
tableau COORDON.XLS. Le calcul manuel est trés fastidieux et constitue un exercice de
calcul complet : il fait appel a une résolution par approximations successives.

4 - Utiliser les graphiques fournis avec les répertoires de points de I'lGN sur lesquels on
peut calculer par interpolation graphique la valeukrd@oir chap. 2 § 3.4.2.2).

5 - Utiliser la fonctionkr(X,Y) du tableau MENUTOPO.XLS.

Attention ! kr est donné&n cm/km; pour I'utiliser dans la formul®r = Do (1 +kr), il
faut le convertir en m/m donc le diviser paP1l0e signe dér doit étre conservé dans la
formule de réduction.

Application

Le point central d'un chantier en zone Lambert Il est de coordonnées (982 165,36 m ;
2 152 145,68 m). L'étendue du chantier autour de ce point est de 5 km de part et d’autre
en Est et 10 km de part et d’autre au Nord. Quelle est la valeur moyeknsutece
chantier ?

Réponse

A partir du tableauN = 152,1 km donnekr = — 8,5 cm/km poutE = 900 km etkr =

— 7,7 cm/km pouE =1 000 km. PouE = 982 km, on obtient par interpolatin=

— 7,8 cm/ km.

A partir de 'abaque (fig. 4.27.), on obtient — 8 cm/km. Une erreur de 0,5 cm/km sur
donnerait un écart de 1 cm $bir pour une distand@o de 2 km.

Remarque

On peut faire apparaitre dans ces calculs de réduction des formulations différentes en
fonction de la portée des visées, reprenant par exemple les limites de 500 m et 1 500 m
comme en nivellement indirect (chapitre 6). Ce découpage est justifié par I'influence
d’erreurs systématiques que I'on ne peut plus négliger au-dela de certaines portées.
Nous n’avons pas repris ce découpage, considérant que les moyens informatiques
actuels permettent de ne plus se poser ce genre de probléme : les formules utilisées
donneront toujours la précision maximale.

1 Pour plus de précision, voir par exemple l'artiRéduction des longueuparu dans la revusYZz
n° 30, de 1987, dans lequel est étudiée I'influence de toutes les approximations en fonction de la
portée de la visée. Cet article a été complétéAparopos de la réduction des distances a I'ellip-
soide n° 46 de la méme revue.

MESURESDE DISTANCE I 79



Tableau donnantkr en cm/km pour la zone |l

(kf“ y| © | 100 200 | 300 | 400 | 500 | 600 | 700 | 800 | 900 | 1000 | 1100 | 1200 (kf“ )
N N
(km) (km)
0| 51,4| 466| 428| 399| 37.9| 368| 364| 368| 37.9| 399| 428| 466| 5,4] 0O
10| 460| 41,4| 378] 351| 33,1| 320| 31,6] 320| 33,1| 351| 37,8| 41,4| 460 10
20| 408| 365| 330| 304| 286| 275| 272| 275| 286| 304| 330| 365| 408| 20
30| 359| 38| 285| 260| 243| 233| 229| 233| 243| 260| 285| 31,8] 359| 30
40 31,3 273| 242 21,8 20,2 19,2 18,9 192 20,2 21,8 242 | 273 31,3 40
50| 268| 230| 20,1| 179| 64| 155| 152| 155| 64| 179| 201| 230| 268| 50
60 22,6 19,1 16,3 14,2 12,8 1,9 1,6 n,9 12,8 14,2 16,3 19,1 22,6 60
70 18,7 15,3 12,7 10,7 9.4 8,6 8,4 8,6 9,4 10,7 12,7 15,3 18,7 70
80| 149| 18| 93| 75| 63| 56| 53| 56| 63| 75| 93| 18| 149 80
90 1,4 8,5 6,2 4,6 3,4 2,7 2,5 2,7 3,4 4,6 6,2 8,5 1,4 90
00| 82| 55| 34| 18| 08| 02] 00| 02| 08| 18| 34| 55| 82| 100
mo| 52| 27| 07] 07| —16| 22| 24| 22| 16| 07| 07] 27| 52| no
120 24| 01| —1.7] 29| 38| —43| —44| —43| 38| 29| -1,7| 01| 24| 120
130| 01| 22| 38| 49| 57| 61| 63| 61| 57| —49| —38| —22| —0,1] 130
140 24| 43| 57| 67| 74| 77| 79| 77| 74| —67| 57| 43| —2,4| 140
150 —45| 62| —74| 82| 88| 91| 92| 91| 88| 82| /4| 62| 45| 150
160| 63| —78| —88| —9,5| —100] —10,2| —10,3| -102| =100| —9,5| —-88| —7.8] —63| 160
170 79| -9.1| =100 -10,5| -10,9| -1,1| -N,2| -N,1{ =10,9| -10,5| -10,0| -9,1 -79| 170
180 92| -102| <109] —1,3| —M,6| —1,7| <n,8] -n,7| —N,6] —1,3| 109| -102| —9,2| 180
190 —103| —11,1| <,6] —1,9] —12,0] —12,1| <12,1 | <12,1 | <12,0] —1,9| -n,6| —1,1| -10,3| 190
200 12| -N,7| =120 =122 | -12,2| =123 | =123 | =123 | =122 | -12,2| -12,0| -1,7| -N,2| 200
210 —1,8| —12,1 | —12.2| —12,3| —12,2| =122 =12,1 | =122 | —12.2| —12.3| —122| =121 | -1,8| 210
220 | -12,1| -12,3| =122 | 12,1 | -1,9| -n,8| -n,8| 1,8 -1,9( -12,1| =12,2| -12,3| -12,1| 220
230 | -12,3| -122| -N9| -n6| -4 -N2| -N2| -2 -N4| -n,6| -1,9| =122 -12,3| 230
240 —121| —11,8| —1,4| -1,0] -10,6| 104 | 10,3 | <10,4] —10,6| —1,0] —1,4| -1,8| —12,1| 240
250 —T1,8| —11,2| —106] —100] 96| 93| 92| 93| —9.6] -10,0] —10,6| —1,2| —11,8| 250
260 -1.2] -104]| 96| 89| 83| —/.9| —/.8] —7.9| 83| 89| —96|-104] —1,2| 260
270 —103| 93| 83| —75| 68| 64| 62| —64| —68| 75| -83| 93| —10,3| 270
280| 92| 80| 68| 58| 50| —45| 44| —45| 50| 58| 68| 80| —9,2| 280
290| /9| 64| 50| 39| 30| 24| 23| 24| 30| 39| 50| -64| 79| 290
300 63| 46| 30| 17| 07| 01| 01| —01| —07| —1,7| 30| -46| —63| 300
310 45| -25| -08 0,7 1,8 2,5 2,7 2,5 1,8 0,7 -0,8| -2,5 -4,5| 310
320 24| 02| 17| 33| 46| 53| 56| 53| 46| 33| 17| 02| -24| 320
330| 00| 24| 45| 63| 76| 84| 87| 84| 76| 63| 45| 24| 00| 330
340 2,5 52 7,5 9.4 10,8 n,7 12,0 n,7 10,8 9.4 7,5 5,2 2,5| 340
350| 53| 82| 108| 128| 44| 153| 156| 153| 44| 128| 108| 82| 53| 350
360 8,4 1,5 14,3 16,5 18,1 19,1 19,5 19,1 18,1 16,5 14,3 1,5 8,4| 360
370 1,7| 151| 180| 204| 22.2| 23.2] 236| 232| 222| 204| 80| 11| T1,7| 370
380 15,3 189 220| 24,6| 264| 276| 280 27,6 26,4 24,6 22,0 18,9 15,3 | 380
390 19,1 230 263| 290 31,0 32,2 32,6 32,2 31,01 29,0 26,3| 23,0 19,11 390
400| 232| 273| 308| 33.6] 357| 370| 374 370| 357| 33.6| 308| 273| 23.2| 400
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kr (cm/km)

kr (zone Lambert II)

Fig. 4.27. : Evolutin de kr en fonction de I'ordonnée Y (Nord)
pour différentes valeurs de X (Est), Zone Lambert Il
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Distance déduite des coordonnées

C’est I'opération inverse de celle décrite au paragraphe 7.1. Ci-dessous est donné le détail
des calculs.

1 - Dr est déduite des coordonnées Lambert des points A et B par la formule :

Dr = J(Ep—Eg)?+ (N, —Ng)?

2 - On obtienDo en utilisant 'opposé de la correction d’altération linéaire, c'est-a-dire :

Dr
1+kr

Do=Dr-Cr =

=Dr(1-kr)

3 - On remonte a l'altitude moyenne de la visée (ou du chantier), soit :

Dhag = Do+ g—mg
N

Exemples de calcul

Application

Calculez les coordonnées Lambert d’'un point B visé par rayonnement depuis un point
A connu. Les données sont :

A (952 165,36 m; 2002 145,68 m), zoné) = 831,221 m (au-dessus de I'ellipsoide).
Di = 542,124 m V = 90,8771 gon h' = 1,72 m;hY = 1,9 m;mra= 0,16 ; R,
= 6380 km.G,z = 2,8858 gon (correction de @ffectuée).

Réponse

Dh =Di sinV + (mra— 2) sin/ . cod/ . Di 2/2/RN; Dh=536,561 m.
hg =h, + hy —hs +Dh cotV +Cna; hg = 908,481 m.
Hauteur de I'appareil en A : h, = 832,941 m
Hauteur du voyanten B : h, = 910,381 m.

Do : formule compléte aveg,, h, etDi ; Do = 536,491 m.
Dr =Do (1 +kr), kr est déterminé a partir des coordonnées du milieu de la visée :
Em=E, +Dh/2 sirG,; Em= 952 km.
Nm=N, +Dh/2 co$,g Nm= 2,4 km.
kr = 40,1.10° Dr = 536,706 m

Si on refait le calcul plus rapidement, en négligeant toute correction de niveau apparent
et en prenant les formules les plus simples, on obtient :

Dh = Di sinV = 536,567 m.
Altitude moyenne de la visééam=h, + h} +Di.cod//2= 872 m.
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Do =Dh .R, /(hm+R,) = 536,494 m.

Dr = 536,708 men prenankr = 40 . 10° pour le point A soit un écart de 2 mm avec le
calcul précédent. Notez que les valeurs choisies donnent des conditions défavorables.

Les coordonnées de B sontalors:  Eg=E, +Dr . sinG,g = 952 189,68 m
Vérification : D,z = 536,70 m Ng =N, +Dr. cos5,; =2 002 681,83 m

Application

Refaites les calculs précédents (uniquement jusujgour une distance inclinée
mesurée de 3042,120 m.

Réponse

1-Le calcul rapide permet d'obtenir Dh = 3010,938 m;hm = 1050 m;
Do=3010,442 m Pr =3 011,646 m avekr = 40 cm/km.

2- Le calcul exact permet d’obtenibr = 3 011,545 m avekr = 39,5 cm/km, soit un
écart total de I'ordre de 10 cm.

3- Pour d'autres valeurs de la distance inclii#ie on obtient dans les mémes
conditions :

pourDi = 5 000 m, on trouv®r = 4 949,523 et un écart entre les deux calculs de
23cm;

. pourDi =2 000 m, on trouvBr = 1 979,946 et un écart de 4 cm ;
. pourDi =1 000 m, on trouvBr = 989,996 m et un écart de 9 mm.

4- Si on choisit A vers le centre de la zone Lamligt{ 600 km e, = 200 km), on
trouve :

. pourDi =5 000 mPr =4 946,987 m (écart de 25 cm avec les calculs simplifiés) ;

pourDi = 3 000 mPr = 2 968,314 m (écart de 9 cm avec les calculs simplifiés) ;
. pourDi =2 000 mPr =1 978,917 m (écart de 4 cm avec les calculs simplifiés) ;
. pourDi =1 000 mPr = 989,479 m (écart de 1 cm avec les calculs simplifiés).

Ces calculs montrent donc que pour des portées inférieures a 1 km et pour des visées
ordinaires ¥ > 90 gon), le calcul simplifié est largement suffisant.

Grace a linformatique, la question des approximations ne se pose plus : le
%? tableau DISTANCE.XLS fournit sur le cédérom de I'ouvrage permet de faire
Excel 7 tous ces calculs avec un minimum d’approximations.

Application
Calculez la distance horizontale a implanter sur le terrain pour obtenir B depuis A. B

et A sont connus en coordonnées Lambert zone Ill : A (982 165,36 m ; 3 152 145,68 m)
et B (982 362,66 m ; 3 152 045,78 m). L'altitude moyenne est de 130 m.
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Réponse
Dr = 221,150 m kr =— 8,0 cm/km Po = 221,167 m Pbh=221,172 m.

Correction globale pour un chantier

Pour I'ensemble d'un chantier d'étendue réduite (pas pour un projet routier), on peut
déterminer une correction globale a appliquer a toutes les mesures. Cette correction
permettra de passer de la distance horizobtal la distance réduifer. Le but final est

de calculer cette correction sous forme de ppm et d’introduire sa valeur dans le calcula-
teur de la station totale utilisée qui donnera alors directement les distances f#duites

L'appareil est en station au point S, la hauteur de I'axe des tourillons au-dessus de
I'ellipsoide esths Donc, on peut écrire la relation suivante :

R Ry kr—h
Dr =Do(L +kr) = Dhy — X (1 +kr) = Dh [1+—N———-—s]
. . Ry kr—hs
On obtient une expression de la formeDr = Dhs(1+C) avecC = R Ths
N

Il suffit de calculer le coefficienC et d’introduire sa valeur dans le calculateur de
I'appareil sous forme depm (ou mm/km) pour obtenir directement les distances
réduites a la projection, et donc les coordonnées Lambert des points visés. Attention aux
unités ! sihs etR sont donnés en rir est sans dimension et ne doit pas étre en cm/km

ou mm/km dans la formule d& Les termeskr eths sont déterminés a partir d'un point
central du chantielIC est donc bien une constante du chantier. Par exemple, sur les
valeurs de la@*application du paragraphe 7.3., on@= — 100 ppm (mm/km).

Dh = 221,172 m donnBh(1 + C.10% = Dr = 221,149 m affiché directement par la
station totale. Etant donnée la faible portée, on assimmé¢hm Dhg etDh,g.

Remarque

La station totale effectue directement les corrections de niveau apparent (voir chap. 6
§ 5.3). Les seules sources d’erreur qui subsistent sont :

1- la fortevariation en altitude, ce qui est assez rare. Une erreur de 5 m sur l'altitude
moyenne, soit 10 m entre station et miroir, donne environ 1 mm sur 1 km (1 ppm) ;

2- lavariation de kr le long de la visée : si le chantier est situé prés du centre de la zone
Lambertkr varie peu. Il serait par exemple possible de traiter un chantier d’une largeur
de 400 km en Est par 40 km au Nord sur leguel- 12 cm/km. Alors que si le chantier

est situé aux extrémités nord ou sud de la zone Lankioedrie plus rapidement. Au

pire, a I'extréme sud-ouest ou sud-est d’'une zkneste constant sur un chantier de

15 km en Est par 2 km au Nord.
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La technologie GPS@obal Positionning Systemen plein développement, permet
d’obtenir directement les coordonnées géodésiques d'un point stationné (une seule
antenne sur un point) mais avec une précision médiocre, inutilisable en topographie. Si
I'on dispose de deux antennes, on obtient avec précisitistéamceentre les deux points
etl'orientation du vecteur mesuré (fig. 4.28. et chap. 7 § 1). Dans ce cas, on parle de
mesure patranslocation, c’est-a-dire de report des informations d'un point vers un autre
point. A étant connu, on mesure par GRSAY etAZ et on en déduit qu&; = X, + AX,

Yo=Y, tAY, Z;, =7, + AZ

Les coordonnées sont initialement calculées dans un référentiel cartésien géocentrique
(voir chap. 2 § 2.2.3.1) et doivent ensuite étre transformées en coordonnées planes en
projection. L'ellipsoide de référence est aussi différent : c’est I'ellipsoide international
IAGRS80 (trés proche de GRS80) sur lequel s’appuie le systéme géocewitigi84

(World Géodétic Systerdatant de 1984). Il faut ainsi prévoir des transformations de
coordonnées, dont se charge généralement le logiciel livré avec les antennes réceptrices
(voir chap. 2 § 3.4).

La précision obtenue sur les coordon
nées d’'un point en mode différentiel
(deux antennes) est de I'ordre du cent
timétre en planimétrie sur des dis-
tances de plusieurs dizaines de
kilomeétres et de quelques centimétre
en altimétrie a cause essentiellemen
du probleme de référence en altitudg
(voir chapitre 7).

)j;‘ _____ IA(XA,YA Zn)

b——»

Equateur

Fig. 4.28. : Mesure GPS
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NIVELLEMENT
DIRECT

Principe

Le nivellement direct, appelé aussiivellement
géométrique consiste a déterminer t#nivelée
AH,p entre deux points A et B a l'aide d'un

R
appareil : leniveau (ci-contre un NAK20) et _
d’'une échelle verticale appeléaire. Le niveau i I:
nt
L]

est constitué d'une optique de visée tournar
autour d’'un axe vertical (fig. 5.3.) : il définit donc
un plan de visée horizontal (fig. 5.1.).

La mire est placée successivement sur les deux NAK20 de Leica
points. L'opérateur lit la valeum, sur la mire
posée en A et la valeun, sur la mire posée en B.
La différence des lectures sur mire est égale a la

dénivelée entre A et B. Cette dénivelée est une valeur algébrique dont le signe indique si
B est plus haut ou plus bas que AABi, est neégative alors B est plus bas que A).

. ladénivelée de A vers B est : AH,\z=m —m,
. ladénivelée de B vers A est : AHg, =m, —m,

Laltitude H, d’un point A est la distance comptée suivant la verticale qui le sépare du
géoide (surface de niveau 0, voir chapitre 2). Si I'altitude du point A est connue, on peut
en déduire celle du point B par :

Hg = Ha+ AHpg |
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Verticale

Geoide

Fig. 5.1. : Principe de base du nivellement direct

Remarque
L'altitude est souvent notég au lieu deH.
Attention aux éventuelles confusions avec les
coordonnées géocentriques {, 4.

|
A |
f + ‘#:;Q} La portée est la distance du niveau a la mire ;
~. - elle varie suivant le matériel et la précision cher-
% chée, et doit étre au maximum de 60 m en nivel-
i lement ordinaire et 35 m en nivellement de
précision. Dans la mesure du possible, I'opéra-
teur place le niveau a peu pres a égale distance
de A et de B (sur la médiatrice de AB, fig. 5.2)
de maniere a réalis€égalité des portéegvoir
§1.2.7.3).

Fig. 5.2. : Egalité des portées

Le niveau

Principe de fonctionnement

Le niveau est schématiquement constitué d’'une optique de visée (luagtegtique

(O)) tournant autour d’'un axe vertical (appalé principal (P)) qui lui est perpendicu-
laire (fig. 5.3.). Le réglage de la verticalité de I'axe principal est fait au moyen d’'une
nivelle sphérique L'axe optique tournant autour de I'axe principal décrit donc un plan
horizontal passant par éentre optique du niveau qui est l'intersection des axes (P) et

(0).
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L'axe principal (P) peut étre stationné
a la verticale d’'un point au moyen
d’un fil a plomb, mais généralement
le niveau est placé a un endroit quel

nivelle (l|3)

conque entre les points A et B, si pos <j (0)
sible sur la médiatrice de AB

(fig.5.2.). Un niveau n’est donc pas| cercle — .

muni d’'un plomb optique comme un vis
théodolite. calantes

Certains appareils possédent une gra
duation (oucercle horizontal) qui {
permet de lire des angles horizontau
avec une précision médiocre, de
I'ordre dex 0,25 gon : ils ne sont uti-
lisés que pour des implantations ou
des levers grossiers.

point stationné

Fig. 5.3. : Schéma d’un niveau

Leséléments constitutifs d’'un niveausont les suivants :

- 1. Embase - 7. Oculaire

- 2. Vis calantes (3 vis) - 8. Anneau amovible

- 3. Rotation lente - 9. Contrdle de I'automatisme

- 4. Mise au point sur I'objet - 10. Compensateur & pendule

- 5. Objectif - 11. Cercle horizontal (option sur le NA2)
- 6. Viseur d’approche rapide - 12. Nivelle sphérique (invisible ici)

Doc. Leica : NAK2 (vue en cqe)
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Pour déterminer précisément des dénivelées, I'appareil doit vérifier :

. la perpendicularité de (O) et (P) ;

. que le fil horizontal du réticule de visée est situé dans un plan perpendiculaire a I'axe
principal (P) ;

. que l'axe optique (O) est parallele a la directrice de la nivelle, si c’est une nivelle
torique, ou que le plan décrit par I'axe optique (O) tournant autour de I'axe principal
(P) est paralléle au plan dans lequel est inscrit le cercle de centrage de la bulle, si la
nivelle est sphérique.

Mise en station d’un niveau

Le niveau n’étant pas (ou tres rarement) stationné sur un point donné, le trépied est posé
sur un point quelconque. L'opérateur doit reculer aprés avoir positionné le trépied afin de
s’assurer de I'horizontalité du plateau supérieur. Lorsque le plateau est approximative-
ment horizontal, I'opérateur y fixe le niveau.

Vue de dessus
V1 ! V2

Fig. 5.4. : Calage de la nivelle sphérique

Le calage de laivelle sphériquese fait au moyen des vis calantes, comme indiqué sur

la figure 5.4. : en agissant sur les deux vis calantes V1 et V2 (en les tournant en sens
inverse I'une de I'autre), I'opérateur fait pivoter le corps du niveau autour de la droite D3.

Il amene ainsi la bulle de la nivelle sur la droite D2 parallele a D3. En agissant ensuite
sur la vis calante V3, il fait pivoter le niveau autour de la droite D1 et centre ainsi la bulle
dans le cercle de centrage de la nivelle sphérique.

Ce calage n’est pas trés précis car la nivelle sphérique estsd'nsigilité relativement

faible : par exemple, pour un NA20, la sensibilité de la nivelle sphérique est de 8/2 mm
soit une rotation angulaire de 15 cgon pour un déplacement de 2mm (voir chapitre 3,
§ 2.2). Une erreur de calage de la bulle de 0,2 mm entrainerait donc une erreur angulaire
de&=1,5 cgon.
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La visée sur une mire placée a 35 m donne un écads.1G. tane = 8 mm sur la mire
(voir fig. 5.5.). Nous verrons que les lectures sur mire sont appréciées au millimetre pres :
cette erreur due a I'imprécision de la nivelle est donc inacceptable.

En fait, sur un niveau moderne (dit
« automatique »), le calage de Iq L€
nivelle sphérique ne sert qu'a
approcher l'axe principal de la
verticale. Lhorizontalité de la
ligne de visée est ensuite calée plu
finement par urautomatisme qui
ne fonctionne correctement que
lorsque 'axe vertical est proche de
la verticale (voir § 1.2.3).

Sur un niveau sans automatisme, Fig. 5.5. : Erreur de lecture
une nivelle torique de directrice due a une nivelle fausse
paralléle a I'axe optique permet un
calage précis de la ligne de visée,

mais elle doit étre calée avant

chaque pointésur mire (voir N3 au paragraphe 3). Son calage et son réglage obéissent
aux mémes principes que les nivelles toriques des théodolites (voir chapitre 3, § 2.2).

Le niveau automatique

Par abus de langage certains niveaux sont dits « automatiques » laissant croire que tout
se passe sans intervention humaine.

Comme nous l'avons vu au paragraphe précédent, la nivelle sphérique permet un réglage
d’approche de la verticalité de I'axe principal. Lorsque celui-ci est proche de la verticale
(dans une certaine plage de débattement), I'axe optique est automatiquement positionné
a I'horizontale par urcompensateur qui, schématiquement, est un systéme mobile
soumis a la pesanteur : sur la figure 5.6., le compensateur est composé de deux prismes
fixes et d'un prisme mobile, libre d'osciller, suspendu a I'appareil par des fils. Sous
I'action de la pesanteur, la rotation du prisme mobile assure I'horizontalité de la ligne de
visée. Le compensateur peut aussi étre basé sur I'équilibre d’un liquide, par exemple le
mercure.

Le compensateur fonctionne dans plegge de débattementionnée : en dehors de cette
plage, le mécanisme est en butée et ne remplit plus son rdle ; a l'intérieur de cette plage,
le compensateur oscille librement. Cette plage est par exemple de 307(0,6gon) pour un
NA2, ce qui est supérieur & la sensibilité de la nivelle de maniere a étre certain que
I'automatisme ne soit pas en butée.

La précision de calageobtenue par ce type d’appareil est excellente : par exemple
+0,3”" (0,9 dmgon) pour un NA2 induit un écartid@,05 mm sur la mire a 35 m.
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suspension Prisme fixe

|
TR 7277777 P,
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=
fixe MTTT T T T
e P P 7

Fig. 5.6. : Schéma d’'un compensateur a pendule

i

Un bouton de contrdle(voir doc. Leica § 1.2.1), souvent appelé par erreur automatisme
dans les documentations, permet de s’assurer du bon fonctionnement du compensateur.
L'opérateur appuie sur ce bouton avant d’effectuer chaque visée, ce qui fait osciller le
prisme mobile. Il peut ainsi s’assurer que l'image de la mire oscille librement et se
stabilise rapidement. Ceci permet de contrdler que le niveau est toujours bien positionné
avant chaque mesure. Pour gu’il soit utilisable, le compensateur doit avoir un temps
d’oscillation trés court; il est donc amorti de maniére magnétique (aimant permanent),
pneumatique, etc. Sur certains appareils, comme le NA820 ou le NA824 de Leica, ce
bouton de contrble est remplacé parnvogant intégré a I'optique de visée : on le voit

donc en permanence pendant la visée ; il vire au rouge lorsque le compensateur est en
dehors de la plage de fonctionnement.

La fiabilité, la facilité d’emploi et la précision des appareils dits « automatiques » font
gu'ils s'imposent depuis quelques années comme matériel de base pour tous les types de
nivellement.

La lunette

C’est une lunette du type « lunette astronomique » composéeodilaire (0), d’'un
objectif (b), d’'un dispositif denise au point(m) et d'unréticule (r), (fig. 5.7.).

Placé du coté de I'objet,dbjectif (b) est un systéme optique fixe convergent a grande
distance focale qui fournit une image virtuelle renversée de I'objet visé. La mise au point
est faite par une lentille divergente mobile (m).

Placé du coté de I'ceil,dtulaire (0) est un ensemble de lentilles, dont certaines sont
mobiles, qui permet d’agrandir et de redresser I'image virtuelle de I'objet.
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Le réticule (r) est une plaque de verre sur laquelle sont gravées des lignes définissant
I'axe optique (fil niveleur (n) et fil vertical (v), fils stadimétriques (s) et (s), fig. 5.7. et
5.8.).

L'axe optique est la droite joignant la croisée des fils du réticule et le centre optique de
I'objectif.

image virtuelle
redréssée et agrandie
doans le plan du réticule
ro

(D) ob jet
a distance finie

i
1
|
1]

~
~
~
.
—-—(0)—= -~ () —

Fig. 5.7. : Schéma optique d’'une lunette moderne

La lunette schématisée sur la figure 5.7. est une lunette & mise au point interne, techno-
logie actuellement la plus courante dont I'avantage principal est une meilleure étanchéité.

Le schéma optique, simplifié, fait apparaitre une premiére image de I'objet visé inversée
et mise au point dans le plan du réticule par I'ensemble objectif (b) et lentille mobile (m).
Cette image est ensuite redressée et agrandie par I'oculaire (0). La mise au point de
I'oculaire est telle que I'observateur accommode ses gelirfini , position la plus
reposantepour une personne n'ayant pas de problemes de vue. On conseille d'ailleurs
souvent de garder les deux yeux ouverts lorsque I'on regarde dans une lunette de ce type.

Le réglage de la netteté du réticule et de I'imagede I'objet visé se fait comme suit :

1- réglage dd'oculaire jusqu’a obtenir la netteté maximale sur les fils du réticule,
I'objectif étant calé a l'infini ;

2- réglage déobjectif : amener I'image de I'objet visé dans le plan du réticule. A la fin
de ce deuxieme réglage, I'image et le réticule doivent étre nets. Affiner si nécessaire

Pour contrdler la qualité d’'un réglage, l'opérateur peut, en déplagant la téte devant
I'objectif soit de gauche a droite soit de haut en bas, s’assurer qu'il n’y a pasatie

laxe. S'il y a du parallaxe, les fils semblent se déplacer par rapport a I'image puisque
I'image n’est pas exactement dans le plan du réticule.

Les caractéristiques d’une lunette (voir tableau au paragraphe 1.4.) sont :

Le grossissemenG est défini comme le rapport entre I'angle sous lequel on voit un objet
a travers l'objectif et I'angle sous lequel il est vu a I'oeil nu. Il est approximativement
égal au rapport des distances focales de 'oculaire et de I'0bBGHF(y e/ f

oculaire)'
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Par exemple, pour un télescope astronomique du type Newton, la distance focale du
miroir étant de 1000 mm, la distance focale de I'oculaire étant de 8 mm, on obtient un
grossissement de 125x, largement suffisant pour distinguer les anneaux de Saturne ou les
satellites de Jupiter...

La clarté d’'une lunette est le rapport entre I'éclairement obtenu a travers l'optique et
celui obtenu a I'oeil nu. Plus le grossissen@meist important, moins la lunette est claire.

Le champ est la partie de I'espace visible a travers la lunette. Plus le grossissement est
important, plus I'angle de champ est petit. Un champ maximal est souhaitable pour le
cOté pratique de I'utilisation de I'instrument.

Le pouvoir séparateur, ou acuité visuelle, est I'angle minimal a partir duquel deux
points peuvent étre distingués. Le pouvoir séparateur de I'oeil humain est de I'ordre de 4
cgon (en visée monoculaire, voir chapitre 7, § 5.1.6). Pour une lunette de grossissement
G, il est d’environ 20@ dmgon, par exemple, 10 dmgon pour un grossisseGerO.

Les aberrations de l'optique sont les différents défauts des lentilles et groupes de
lentilles : sphéricité, astigmatisme, chromatisme, courbure de champ, volume de champ
et distorsion. Ces défauts sont corrigés au mieux par la combinaison de plusieurs lentilles
convergentes et divergentes composées de matériaux différents.

Lectures sur mire

La mire est une échelle linéaire qui doit
étre tenue verticalement (elle comporte une
nivelle sphérique) sur le point intervenant
dans la dénivelée a mesurer. La précision
de sa graduation et de son maintien en posi-
tion verticale influent fortement sur la pré-
cision de la dénivelée mesurée.

La mire classique est généralement gra-
duée en centimétre. Ichiffraison est sou-
vent en décimetre (fig. 5.8.).

_ _ _ Il existe des mires a graduation renversée
Fig. 5.8. : Reticule de visee pour les optiques ne redressant pas I'image
(anciens modeles).

Le réticule d'un niveau est généralement constitué de quatre fils :

. le fil stadimétrique supérieur(s”), qui donne une lecture, sur la mire ;
. le fil stadimétrique inférieur (s), qui donne la lectura, sur la mire ;

. lefil niveleur (n), qui donne la lectumna sur la mire ;
. lefil vertical (v), qui permet le pointé de la mire ou d’'un objet.
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Les différents types de réticules et de pointés sont détaillés au chapitre 3, paragraphe
2.4.1.

La lecture sur chaque fil est estimée visuellement au millimétre prés (6,64 dm sur la
figure 5.8., fil niveleur). Les fils stadimétriques permettent d’obtenir une valeur appro-
chée de la portée (voir § 1.2.6). Pour chaque lecture, il est judicieux de lire les trois fils
horizontaux de maniere a éviter les fautes de lecture: on vérifie en effet, directement sur

le terrain, que :m = —nll—;—n—z . Par exemple, figure 5.8. : 6,64dmMm69 + 7,60)/2.

On peut estimer l'incertitude d’une lecture par interpolation sur une mire centimétrique
a 4/G cgon (voir aussi chapitre 3, § 2.4.G)¢étant le grossissement de la lunette. Sil'on
désire une incertitude de lecture de 1 mm avec une lunette de grossisSenht,la
portée maximale de visé&levra étre de :

Dmax = 1.16%(4/24.102.1v200) = 38 m.

Pour une lecture sur mire Invar (voir § 3.2), I'incertitude sur le pointé est de I'ordre de
1/G a 25 cgon. Ce qui donne pour un niveau de préci§ion 40 et pour obtenir une
incertitude de 'ordre du dixieme de millimétre :

Dmax = 0,1.16%(2/40.102. 77200) = 46 m.

La portée maximale usuellement retenue est de I'ordre de 30 m du niveau a la mire en
nivellement de précision.

Estimation de la portée par stadimétrie

La portée, c’est-a-dire la distance horizontale entre le point de station et le point visé, est
utile dans les calculs de cheminement (voir § 1.5.3). Disposer d’un ordre de grandeur de
sa valeur est nécessaire, par exemple, pour vérifier I'égalité des portées. C'est le rble des
fils stadimetriques qui, par lecture de la valeur m, — m, interceptée sur la mire,
permettent de calculer la distance horizoni#ig, a + 14 cm prées (fig. 5.9.).

Formule de stadimétrie

Nous allons établir laformule de
stadimétrie ; pour cela, nous raisonnons &
partir du schéma simplifié de la figure
5.10.a. ou I'image de I'objet vue par I'opé-
rateur est renversée. SiI'on considére que
mire utilisée est renversée, on retrouve |
situation classique : le fil stadimétrique
supérieur (s") lit la valeur la plus granue
et le fil (s) lit la valeum,. f étant la distance
focale de I'objectif, on peut écrire :

g Mp+m, _ s Fi . o
tanFm = ————= = = ig. 5.9. : Stadimétre
(b 2(Dbh-E) 2f

T,
(T Dl T

=y

|
T g T T
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Le rapports/f est une constante de I'apparé&ilest appelée constante (ou correction)
f 1

d’anallatisme. Posons : - = K = ——————
s 2tan(a/2)

K est appeléeonstante stadimétriquelLa valeur usuelle d& estK =100 (@=1/100 rad
soit 0,6366 gon ou encore 0,5 m a 100 m).

©
S m1
v By =TT
5 Q= =
9 ‘ g ; — = 3]
e o = > - [
O % o] o) = — =
, a5 < O = - 7 =
s>z _——_ -~
S B SO 5O e 1
N ~ - ~
S —_ :___// =~ -~ \\
~ ~
~ ~
S - N
<~
\\ ~
~
=~
—e e <—f \\\\ ‘_
|——— me
Fig. 5.10-a. : Justification de la formule de stadimétrie

De la premiére équation, on déduith =K.(m, —-m,) + E
E est appeléeonstante d’addition.

Pour les appareils modernes & mise au point intérieure, la constante d'addison
réduite par construction a une valeur négligeable vis-a-vis de la précision obtdbhe sur
Pour les appareils a mise au point extérietirest de I'ordre de 30 cm.

Finalement, on obtient (avéc=0) : | Dh = K(m;—m,) = KL ‘

Précision de I’évaluation de Dh

Le manque de précision sur la connaissandetdeient essentiellement de la valeur de
la constante stadimétrique qui multiplie les erreurs de lecture sur mire par 100 (voir le
chapitre 4 sur les mesures de distances, § 4.1.1).

La précision sur la distance horizont&la est de I'ordre d& 14 cm a 35 m avec un
niveau classique (type NAK), ce qui est médiocre et ne fournit qu'un ordre de grandeur
de Dh suffisant pour les calculs grossiers ou pour les compensations (voir 8 1.5.3). On
peut obtenir une valeur approchéeltea+ 1,4 cm pres a 35 m si I'on utilise un niveau
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de précision (type NA2 avec micrometre et mire Invar). Par exemple, si I'on reprend la
figure 5.8.,.Dh = 100.(7,60 — 5,69) = 191 dm dobb = 19,1 mt 1,4 dm.

Contrdle et réglage du niveau

Réglage de la nivelle

Niveau en vue de dessus

(2) Rotation de 200 gon

(1) Calage de la nivelle du niveau

(3) Déplacement de la moitié (4) Déplacement de la 2°
de l'erreur au moyen des vis moitié de I'erreur au moyen des
de réglage de la nivelle vis calantes du niveau

Fig. 5.10-b. : Contrdle et réglage de la nivelle sphérique

La directrice de la nivelle torique ou le cercle de centrage de la nivelle sphérique doivent
étre inscrits dans un plan perpendiculaire a I'axe principal. Pour contrbler une nivelle,
procédez ainsi :

. calez la nivelle dans une position bien définie de I'appareil (repérez-vous sur le cercle
horizontal) ;

. faites pivoter le niveau de 200 gon et vérifiez que la nivelle reste dans ses reperes ;

. sice n'est pas le cas, ramenez la bulle vers la position centrale de la moitié de son
décalage au moyen de ses vis de réglage, I'autre moitié étant rattrapée par les vis
calantes du niveau. Recommencez la vérification jusqu’'a obtenir un défaut négli-
geable (voir chapitre 3, § 2).

Réglage du réticule

Le fil horizontal du réticule doit étre situé dans un plan perpendiculaire a I'axe
principal.

Le contréle et le réglage s’effectuent ainsi :
. choisissez un point bien défini coincidant avec le fil horizontal du réticule ;
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faites pivoter la lunette avec le mouvement lent et vérifier que le réticule reste en
contact avec le point choisi ;

si ce n'est pas le cas, ramenez le réticule sur le point en agissant sur son dispositif de
réglage.

Réglage de I’axe optigue

L'axe de visée (O) doit étre perpendiculaire a I'axe principal (P). L'axe de visée étant

défini par le centre optique de I'appareil et la croisée des fils du réticule, on peut modifier
l'inclinaison de I'axe (O) en agissant sur le réticule. Pour mettre en évidence un besoin
de réglage, il faut procéder comme suit (voir fig. 5.11. et 5.12.) :

implantez deux points A et B distants d’environ 60m en terrain a peu prés horizontal
et régulier ;

stationnez le niveau en C, milieu de AB et lire la dénivAlég;;

stationnez en E, situé a 6 m de A a I'extérieur de AB, et lisez a noltbgu

déterminez par calcul la valeur du défaut éverdwadpelé défaut d’horizontalité de

I'axe de visédou encore, de maniere impropre, collimation verticale) ;

si ce défaut est trop important, c'est-a-dire s'il provoque une erreur de plus de 2 mm
a 30 m, réglez I'appareil. Ceci peut se faire en station en E, en ramenant la ligne de
visée sur la lecture exacte calculée précédemment (agir pour cela sur les vis de
réglage du réticule ; voir la documentation de I'appareil).

a. Explications et calculs

La dénivelée réelle entre A et B é8i,; = ma—mh Si le niveau posséde un défaute
perpendicularité entre (O) et (P), I'opérateur lit une dénivelée fallsgg=m"a—m’'h
Or on peut écrire :

'a= O
ma=mat Dy Hane 00 ma—-mb = ma— mbt (Dac—Dgc)tane

m'b = mb+ Dy Oane O

| D/2 D/2

Fig. 5.11. : Station avec portées égales
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Puisque I'opérateur stationne au milieu de BB, = Dy, on obtientm’a -m’b= ma

— mb=AH,;. La dénivelée mesurée est égale a la dénivelée réelle car I'effet de I'erreur
d’inclinaison e s’annule du fait déégalité des portéesCA et CB. Ceci signifie qu'en
pratiquant I'égalité des portées, on peut mesurer juste avec un appareil faussé, a condition
gue son défaut reste faible. On peut admettre un écart angulaire provoquant sur la mire
une erreur de I'ordre du double de I'appréciation de la lecture, qui est de 1 mm a 30 m.
Donce,,.,;est tel que : tam,,= 2.10%30, c'est-a-dires, ;= 4 mgon.

maxi

La station précédente a permis de mesurer la dénivelée « exsdfg.»

D

Fig. 5.12. : Station décentrée

Sur la figure 5.12., les lectures'a et m'b donnent cette fois une dénivelée erronée
AH” . C'est le calcul de cette dénivelée fausse qui permet d’estimer le défaut d’incli-
naison de I'axe optique

On peut écrire :

m"a = ma+ D, [tane U
0

O m"a—m'b = ma— mb+ (Dz—Dgg)tane
m"'b = mb+ Dy Oane O

donc : tane = (M@=M'b) —(ma- mp
(DAE_DBE)
- AH" \p— AH
Donc, finalement ] tane = —A8 — A8
Dae—Dee

Il reste a calculee et a le comparer §,,,= 4 mgon. Suivant le signe dgon pourra
méme conclure sur le sens du défaut d’inclinaison, a savoir si le niveau vise trop haut ou
trop bas.
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Remarque
La manipulation doit étre effectuée avec soin car la valeur calculéemigiobe les

erreurs de lecture, de mise en station, de tenue de la mire, etc. Le plus efficace est de
faire plusieurs stations (trois ou quatre) sur la droite AB. Il est ainsi possible de tracer
une courbe donnant I'évolution de I'erreur commise sur la dénivelée en fonction de la
portée et conclure sur la présence ou non d’'une erreur d’inclinaison de I'axe optique

(voir I'exemple ci-dessous).

b. Application

LT ——— e e

Fig. 5.13. : Mise en évidence de I'erreur d’inclinaison de I'axe optique d’'un niveau

Pour déeterminer le défaut d'inclinaison de I'ax€[ station | ma (dm) | mb (dm)
optique d’'un niveau, un opérateur stationne C 1132 13,15
mi-distance entre deux points A et B distants de §

) : N D 10,16 12,03
m. Il effectue trois autres stations : D a 20 m de E 1087 1278
et4d0mdeB,EalOmdeAet50mdeBetFa ; ]2’02 ]3’99

m de A et 70 m de B (voir fig. 5.13.). A partir des
lectures données du tableau ci-contre, déterminez
s'il y a un défaut d’inclinaison de I'axe optique
dans I'appareil utilisé. Dans I'affirmative, donnez
la valeur angulaire de ce défaut et son signe.

Réponse
Station | Dénivelée AH”,; (dm) | Différence de portée AD (m)
C 11,32-13,15=-1,83 0
D 10,16-12,03 =-1,87 -20
E 10,87 -12,77 =-1,90 —40
F 12,02-13,99=-1,97 -60
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Fig. 5.14. : Détermination graphique de I'angle

La courbe ci-dessus (fig. 5.14.) donne I'évolution de la dénivelée mesuréelhdtée
en fonction de la différence de por#® : les ordonnées ont été multipliées par 2 000
par rapport aux abscisses, de maniére a accentuer le défaut.

Cette courbe devrait étre une droite de pente paisque d’aprées les relations vues

précédemment : AH =AD.tare + AH

AB mesurée AB exacte

Cette equation est de la formey:= ax + b aveca = tare etb = AH,g .10

On constate que les points se répartissent prés d’'une droite : on peut donc considérer
gu'il y a bien inclinaison de I'axe optique. Si ce n’était pas le cas, les points seraient
soit répartis de maniére aléatoire (fautes de manipulation), soit sur une droite sensible-
ment paralléle a I'axe des abscisses (ni fautes ni d’inclinaison).

La droite est tracée par interpolation a vue, et donne a ses extrémités les valeurs
(=74,5 m et —199mm) qui permettent de calculer une pente mogentae = —(199
—183).16%-74,5 ; don& = 13 mgon, soit une erreur de 6 mm a 30 m. L'inclinaison
existe, elle est positive : donc I'appareil vise trop haut. Par conséquent, il faudra
remonter le fil horizontal du réticule de maniére a abaisser la ligne de visée de cet
appareil.

Pour déterminer numériqguement la pente de la droite qui passe au plus prés des points
du graphique de la figure 5.14., on peut utilisefofaule des moindres carrésqui

calcule lapentea et I'abscisse a l'origineb de la droite passant au plus prés de tous

les points d’'un essai (minimisation de la somme des carrés des distances de chaque
point a la droite cherchée). Legoints d’'un essai étant connus en coordonnegg)(

a etb sont données par les formules suivantes :
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Xy Yi—ny) XYy Xy XYi— (Xiz) Yi
DL DDLU
D X5 -ny ()’ D Xg-ny ()’

La « droite solution » est alors d’équation= ax + b.

a =

Application numérique au moyen du tableur Excel

Exel7 COMMeENcez un nou

veau tableau et introduise| A = e D J J d
les données de I'essai. E 1 fl(')"n (’;’:]) (’;’ﬁ) (Dr:) ﬁf]’) (An?) (An’]';
case F2, entrez :

- 2 | C | 1132 [1315] 30 30 0 |-0183
= D2 - EZ] 3| D | 1016 [1203] 20 40 | —20 | —0,187
Case G2, entrez : 4| £ | 1087 [1278] 10 | 50 | —40 | —0,191
=(B2-C2) /10 5 | F | 1202 [1399] 10 | 70 | =60 | —0,197
Sélectionnez la zon€g ¢

F2-G5 puis recopiez ver{ 7 | s« | —i20

le bas (menu Edition oUg [ 5, [—0758| m | a= |000023

CTRL B). 9 | sxy | 232 | m? | b= [-01826] m

Entrez en case B7 : 10| ¢ | 5600 | m2 | e= | 146 |mgon

= SOMME(F2:F5] e

Entrez en case B8 :
= SOMME(G2:G5)]
Entrez :

en case B9 : = SOMMEPROD(F2:F5,G2:Gb)

en case B10 : = SOMMEPROD(F2:F5,F2:Eb)

en case B11 : = NBVAL(B2:BS)

en case E8 : =(B7*B8-B11*B9)/(B7"2-B11*B10)
en case E9 : =(B7*B9-B10*B8)/(B7"2-B11*B10)
en case E10 : =ATAN(E8)*200/PI()*100D

On retrouve poub une valeur trés proche de la dénivelée « exacte », ce qui est logique.

c. Réglage du niveau

Cette inclinaison entraine une erreur de + 15 mm sur une lecture a 70 m. Donc, en station
au point F, on déplace le fil horizontal du réticule au moyen de ses vis de réglage jusqu’a
lire 13,99 — 0,15 = 13,84 dm sur la mire en B.
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Etalonnage de Ia mire et réglage de Ia nivelle sphérique

Les mires de nivellement ordinaire ne sont pratiquement jamais étalonnées. Une vérifi-
cation s’impose au bout d'un certain temps d'utilisation. Le réglage de la nivelle sphé-
rique peut étre réalisé simplement en utilisant un fil & plomb. 1l suffit de bloquer la mire
en position verticale et de maintenir la partie supérieure fixe pendant que I'on déplace la
partie inférieure sur le sol jusqu’a obtenir une verticalité parfaite au fil a plomb.

On regle ensuite la nivelle sphérique au moyen de ses vis de réglage.

On peut aussi procéder par retournement de la mire (rotation de 200 gon): la mire est
positionnée verticalement au moyen de la bulle. On repére la position de la mire par un
trait au sol puis on effectue un demi-tour de la mire en la replacant sur le méme repere.
Si la bulle n’est plus centrée, elle est ramenée vers le centre de la moitié du décalage.

Nous allons mettre en évidence
I'incidence de la tenue de la
mire sur la précision de mesure :

Calculez I'erreur maximale sur
la dénivelée, en considérant que
la mire a été calée avec une bullg
fausse ou tres mal centrée.

Le défaut de centrage de la bullg
est de 10 mm au moment de la
lecture. La sensibilit¢ de la
nivelle est de 8 /2mm.

Un défaut de centrage de 10 mm
entraine un défaut angulaire de
a = (8/2/60.200/180).10 = 0,74
gon. Pour une lecture tout en

Fig. 5.15. : Tenue de la mire

haut de la mirer = 4 métres),
la valeur de la lecture effectuée

est trop grande d’une valegigui est telle que =m—-mcoxxr = 4.(1 — cos0,743 0,3 mm
ce qui est négligeable en nivellement ordinaire d’autant qu’on vise rarement aussi haut

sur la mire.

L'effet de soulevement de la mire di a son épaisseur (fig. 5.15.) tkmirduer I'erreur

€ si la mire bascule vers l'arriees= m.(1 — cosr) —e.tam. En pratique, ce phénomeéne

est évité en choisissant de poser la mire sur des points ou des parties concaves du sol et
non sur des surfaces planes (voir aussi « crapauds » au paragraphe 2.2.).

En conclusion, une mauvaise tenue de la mire n'a pas une grande influence sur la

précisionen nivellement ordinaire
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Remarque

Une mire sans nivelle sphérique peut tout de méme étre utilisée en balanc¢ant la mire
d’avant en arriere ; I'opérateur lit alors la plus petite valeur interceptée sur la gradua-
tion.

Précision et tolérance des lectures

Sont énumérées ci-apres les différentes fautes et sources d’erreur possibles.

Fautes
On distingue les fautes de :

. calage: oubli de caler la bulle, compensateur bloqué ;

. lecture: confusion du trait niveleur avec un trait stadimétrique ; confusion de gradua-
tion ou d’'unité ;

. transcription sur carnet : mauvaise retranscription de la valeur lue.

Erreurs systématiques

Les erreurs systématiques sont :

. l'erreur d’étalonnage de la mire ;

. le défaut de verticalité de la mire: bulle déréglée ;

. lerreur d'inclinaison de l'axe optique: axe optigue non perpendiculaire a I'axe
principal ;

. le défaut de fonctionnement du compensateur.

Erreurs accidentelles

Les erreurs accidentellese sont :

. l'erreur deparallaxe qui est une mauvaise mise au point de la lunette ;
. un mauvaigalagede la bulle ;

. |erreur de lecture sur la miredue a I'estimation du millimétre ;

. unmauvais choix d'un point intermédiaire: point non stable ;

. leflamboiement de I'air : il faut éviter les visées en bas de mire prés du sol lorsqu'il
fait chaud ;

. I'erreur de pointé de I'objet: elle est due a la forme du réticule (un seul fil pour un
pointé ordinaire ou par bissection, deux fils pour un pointé par encadrement, voir
chapitre 3, § 2.4.1). Pour une lunette de grossisse@@emt peut estimer cette erreur
comme suit :
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. pointé ordinaire : 100 dmgad®/ ce qui donne pour un NA 2G (= 20) 5 dmgon,
soit 0,3mma35m;

. pointé par encadrement ou bissectierb0 dmgons (2,5 dmgon), soit 0,15 mm
a35m.

Ecarts types

lls varient suivant les niveaux et les mires utilisées (voir norme DIN 18723), le soin
apporté au mesurage, la stabilité des points de mire, la force du vent, etc. En nivellement
ordinaire, on cumule les erreurs de lecture sur mire listées ci-apres :

. une erreur due acalage de I'axe principal(sur un niveau non automatique) de
+ 0,5 mm a 30 m. Cette valeur est pessimiste puisqu’avec un niveau automatique du
type NA20, la précision du calage estd@,8"" (soitt 2,5 dmgon), ce qui donne une
erreur sur la mire d# 0,1 mm a 30 m;

. une erreur due a la tenue de la mire (plus ou moins verticale) et a I'appréciation de la
lecture det Imm a 30 m;

une erreur sur le support de la mire (sol, crapauds éventuels, etd)xmm.
Soit un écart type de/0, 5 +1°+0,5 = +1, 22 mm pour une visée.

Pour une dénivelée (deux visées), cela dorng,22 mm ./2 = 1,73 mm.

Sur un parcours d¥ dénivelées, I'écart type est donc de o = +1, 7./N

Donc la tolérance sur la fermeture du parcours est de &t : ‘ Ty = 24, 6./N ‘

Si I'on considére 16 dénivelées au kilométre, on obtient:+ 7 mm pour 1 km.

Ces valeurs sont des valeurs usuelles utilisables pour des travaux courants.

Tolérances réglementaires

L’arrété du 21 janVie_r _1980 Tolérances T,,, en mm n<16 n>16
publié au Journal Officiel du

19 mars 1980 précise les Ordinaire afseis | lon+ N
tolérances applicables au 16
nivellement (tableau 5
ci-contre). Précision 4oL+’ ON+ ']\1—6
L est la longueur totale du Haute précision 8./ 2 /N

parcours en kilometreéN est
le nombre de déniveléen.
est le nombre de dénivelées au kilometre /L, ). La valeur limiten= 16 correspond

a un cheminement dont la distance moyenne entre points est de 62,50 m soit une portée
moyenne d’environ 30 m. Cette valeur est la limite supérieure autorisée en nivellement
de haute précision.
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Ces tolérances sont issues du dépouillement de mesures réelles. Elles tiennent implicite-
ment compte de la nature du terrain puisque le nombre de stations augmente en terrain
accidenté. Ces tolérances peuvent bien sir étre remises en cause par le cahier des charges
d’un chantier particulier.

Caracteéristiques des niveaux

On peut classer les niveaux en cing grandes catégories de précision croigsante
exemple :

. les niveaux de chantier utilisés pour le nivellement courant : NA20, NA820 ;

. les niveaux d'ingénieur utilisés en nivellement ordinaire : NA24, NA824 ;

. les niveaux de précision : NA28 ou NA2002 (numérique) ;

. les niveaux de haute précision : NA2 et NA3003 avec mire Invar ;

. les niveaux de trés haute précision : N3 avec mire Invar.

Le tableau ci-dessous fournit un comparatif des principales caractéristiques des niveaux
données par le constructeur.

Gamme Automatiques A nivelle
o NA 20 NA 24 NA 28 NA 2
Modéles : NA820 | NA824 | NA828 | NAK2 N3
Ecart tylfe (‘;nml)‘ . doubl
: + +

pou Vhmae dminementdoule: | 5 | 1, | 21| 107 | Lo
Grossissement G 20 24 28 32-40 11a47
Champ @ 100 m (m) 4,2 3,5 3 2,4 1,8
Constante stadimétrique 100 100 100 100 100
Constante d’addition ou d’anallatisme Ocm Ocm Ocm Ocm -20 cm
Visée minimale (m) 0,5 0,5 0,7 1,6 0,45
Lunette remplie de gaz non oui oui non non
Sensibilité nivelle sphérique pour 2 mm 15cgon | 15cgon | 15cgon | 15cgon 15¢cgon
Sensibilité nivelle torique pour 2 mm - - - - 3 mgon *
Plage du compensateur en cgon +55 55 55 +55
Précision calage du compens. (mgon) +0,2 +0,2 +0,15 +0,09 +0,06
Division du cercle (gon) 1 1 1 0,01

* Nivelle parabolique pour le N3.

Les termes correspondant aux qualités de la lunette sont définis au paragraphe 1.2.4.

1 Ces exemples sont issus de la gamme Leica.
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L'écart type calculé selon la norme DIN 18723, correspond a 1 km de cheminement
double (voir § 2.3).Laonstante stadimétriqueet laconstante d’additionsont définies
au paragraphe 1.2.6.

La sensibilité de la nivelleest utile surtout pour les instruments non automatiques a
nivelle torique (N3 a nivelle torique « coupée », voir § 2.1), ces appareils nécessitant un
réglage de la nivelle torique avant chaque lecture. Pour les appareils automatiques, I'indi-
cation importante est farécision de calagedu compensateur (la nivelle sphérique sert

de réglage grossier).

Certains modeles proposent en optioncarcle horizontal gradué(du gon au cgon)
permettant de faire des levers tachéométriques (mesures angulaires associées a des
mesures rapides de distance) ou des implantations en terrain régulier.

Cheminements simples

Lorsque les points A et B sont situés de sorte qu’une seule station du niveau ne suffit pas
a déterminer leur dénivelée (éloignement, masque, dénivelée trop importante, etc.), il
faut décomposer la dénivelée totale en dénivelées élémentaires a I'aide de points inter-
médiaires (11, 12, ..., voir fig. 5.16.). L'ensemble de ces décompositions est appelé
nivellement par cheminement

Un cheminement encadréoart d’'un « point origine » connu en altitude, passe par un
certain nombre de points intermédiaires et se referme sur un « point extrémité » différent
du point d'origine et également connu en altitude. Le cheminement de la figure 16 est
encadré entre A et B.

Lorsque l'on cherche a déterminer l'altitude d’'un point extrémité B a partir de celle
connue d'un repére A, on effectue généralemecsheminement aller-retourde A vers

A en passant par B. Ceci permet de calculer I'altitude de B et de vérifier la validité des
mesures en retrouvant l'altitude de A.

Lorsqu’'un cheminement constitue une boucle retournant a son point de départ A, on
I'appellecheminement fermé Il est trés employé pour les raisons suivantes :

. il permet la détermination des altitudes méme quand on ne connait qu’un seul repére ;

. il est possible de calculer un tel cheminement en affectant une altitude arbitraire a un
point de départ fixe et durable ; une simple translation permettra de passer des
altitudes de ce systeme local aux altitudes vraies ;

. il permet un contréle de fermeture qui estindépendant de la précision de connaissance
de l'altitude du point de référence.

Pratique du nivellement par cheminement

Un nivellement par cheminement s’effectue par les opérations suivantes :
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. la mire étant sur le point origine A, l'opérateur stationne le niveau en S1 dont il
détermine I'éloignement en comptant le nombre de pas séparant A de S1, de maniére
a ne pas dépasser la portée maximale de 60 m. L'opérateur fédcture arriere,
c’est-a-dire dans le sens de parcours choisi, sur le point A, mgtge

. le porte-mire se déplace pour venir sur le premier point intermédiaire |1 le plus stable
possible (pierre, socle métallique appelé « crapaud », piquet etc.) et dont il détermine
I'éloignement en comptant lui-méme le nombre de pas séparant A de S1 afin de
pouvoir reproduire ce nombre de pasde S1all;

. toujours stationné en S1, 'opérateur lit sur la mitedture avantsur Il notéem,; ;
il est alors possible de calculer la dénivelée de A a1 de la maniére suivante :
AH; =m,, ,—m,,, = lecture arriére sur A — lecture avant sur |1.

. Lopérateur doit lire les fils stadimétriques et verifier que (m, + m,)/2 ;

I'opérateur se déplace pour choisir une station S2 et ainsi de suite ;

Fig. 5.16. : Cheminement de nivellement

. les dénivelées partielles sont les suivantes :

M, o — My, =AH, denivelée de A vers |1
m, , —M,,, =AH, dénivelée de 11 vers |12
My gy — Moy = AH; dénivelée de I(i—-1) vers I(i)
My -1y — My = AH, dénivelée de I(n-1) vers B

i=n i=n i=n
zmar_zmav = ZAHi = AHAB
i=1 i=1 i=1

La dénivelee totalAH,; de A vers B est égale a la somme des lectures arriere diminuée
de la somme des lectures avant.
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Remarque
| Sile cheminement est fermé, la dénivelée totale doit étre égale a zéro.
Fermeture du cheminement

Connaissant l'altitude de A, on peut calculer & nouveau a partir des mesures de terrain,
l'altitude de B : on appelle cette valeurldgla valeur observéenotéeH; , .

n
Elle est définie par : Hgops = Hat z AH;
i=1

Si les mesures étaient exemptes d’erreurs, on retrouverait exactement l'altitude connue
Hg. En réalité, il existe un écart appeléeur de fermeture du cheminement(ou plus
simplemenfermeture) qui est soumis a tolérance. Cette fermeture rfgtéaut :

‘ fu = HBobs_HB‘

Un moyen mnémotechnique permettant de se souvenir du sens de cette soustraction est
de se rappeler que le signe de l'erreur de fermdiudeit étre positif si l'altitude
observée est supérieure a l'altitude réelle c’est-a-dire 0 implique quédy > Hg.

Si I'on appelleT,, la toléranceréglementaire de fermeture du cheminement, on doit
donc vérifier : |f,|< T, . Si ce n’est pas le cas, les mesures doivent étre refaites.

Les tolérances réglementaires sont données par l'arrété du 21 janvier 1980 (voir § 1.3.5).

Compensation du cheminement

La compensation est 'opération qui consiste a répartir la fermeture sur toutes les
mesures.

La compensation, noté®, , est donc I'opposée de la fermeture, c’est-a-

Cet ajustement consiste a modifier les dénivelées partielles en répartissant la compensa-
tion totale C, sur chacune d'elle. Cette répartition peut étre effectuée de plusieurs
manieres :

1- proportionnellement au nombreN de dénivelées on choisira ce type de compen-
sation dans le cas ou la fermeture est trés faible c’est-a-dire inférieure a I'écart type
o,=T,/2,7.

= Cu

Donc la compensation sur chaque dénivelée g8t;; N

Dans le cas ou la fermeture est comprise entre écart type et tolérance, on peut choisir
entre les deux méthodes de répartition suivantes :
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2- proportionnellement a la portée: on considére que plus la portée est importante et
plus la dénivelée peut étre entachée d’erreur. Ceci oblige & connaitre un ordre de grandeur
de la portée, qui est obtenu par stadimétrie.

L,
L

La compensation sur chaque dénivelée est aldEg,; = C,

3- proportionnellement & la valeur absolue de la déniveléda compensation a appli-
guer a chaque dénivelée partielle du cheminement vaut donc :

|[4H;|

5 1]

Cui = Cy

Remarque

L'ajustement n'est qu'un mal nécessaire qui n'améliore jamais les mesures et rend
donc inutiles les décimales de calcul sans signification ; donc les compensations par-
tielles sont arrondies, au mieux, au millimétre leur somme devant toutefois étre rigou-
reusement égale a la compensation totale.

Le contrdle du calcul consiste a vérifier que I'altitude de I'extrémité obtenue de proche
en proche depuis celle de I'origine a I'aide des dénivelées compensées est strictement
égale a I'altitude connue.

Exemple de carnet de nivellement cheminé

Le carnet de nivellement cheminé proposé ci-aprés est disponible sous la forme

ﬁ? d’'un tableau Excel (fichier NIMINAK.XLS du cédérom). La méthode de com-

Excel 7 pensation choisie est fonction de la présence ou non des lectures stadimétriques.
Si elles sont présentes, la compensation est dans tous les cas proportionnelle aux
portées. Si elles sont absentes, la compensation est proportionnelle aux nombre
de dénivelées. Le tableau TABNIV.XLS du cédérom peut servir de carnet vide
pour une saisie sur le terrain.

Remarque

. Les dénivelées obéissent a la régle générale suivante :
dénivelée = lecture arriére — lecture avant ;

. les calculs de dénivelée sont faits en diagonale puisque, les stations n’apparaissant
pas sur le tableau, on note en face de chaque point la lecture arriére et la lecture
avant qui sont faites sur deux stations différentes ;

. lacompensation peut étre effectuée directement sur les dénivelées. Lors d'un calcul
manuel, on peut rayer la dénivelée mesurée et écrire au-dessus la dénivelée com-
pensée qui servira au calcul des altitudes.
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. laltitude de chaque point se calcule de proche en proche par la formule ci-dessous
(attention aux unités) :

‘ Hi=Hi_+AH,_, i +C ‘

Le tableau suivant est réalisé a partir du fichier TABNIV.XLS pour Excel.

Carnet de nivellement ordinaire Date : 01/05/96
Altitude de départ: 124,968 m Matériel : NAO (a)
Altitude d'arrivée : 128,924 m Opérateur : Milles
Point Lectures arriére Lectures avant Portée Dénivelées como.* | Altitude
n || s [ Niv| s | s |Niv| s | Dh | AH(mm) |“OmP i
mm mm mm mm mm mm m + -
1 RT|197311925|1878 124,968
189 | 629 -2
2 11115361524 | 1508|1343 | 1296|1249 125,595
51 147 -1
3 12| 1866|1836|1806|1388|1377|1365 125,741
1,9 | 789 -1
4 13{1016/0988|0955|1076|1047 (1017 126,529
120 -650 -1
5 541 1696|1661 (1626|1667 1638|1608 125,878
120 | 615 -1
6 141 1709|1678 1647|1072 (1046|1022 126,491
125 | 452 -1
7 15 1634|1604|1572|1258 (1226|1195 126,942
125 | 330 -1
8 16| 1363|1333|1304|1306|1274(1243 127,271
24,2 530 -3
9 1711314 [1155[0995(089|0803|0713 127,798
34,6 | 1130 —4
10 R3 0039 0025|0012 128,924
9 dénivelées 143,7 | 4622 | -650 -16

* compensation.

Fermeture : f,=16mm; Tolérance : T, =18 mm.
Conclusion : tolérance vérifiée podB dénivelées au kilométre.

Cheminement mixte

Depuis une station quelconque du niveau dans un cheminement, et aprés avoir enregistré
la lecture arriére sur le point de cheminement précédent, 'opérateur vise plusieurs points
de détail et effectue sur chacun d’eux une lecture unique qui est donc une lecture avant.
Ensuite, il termine la station par la lecture avant sur le point de cheminement suivant . Par
exemple, sur la fig. 5.17., les points 1, 2 et 3 sont rayonnés depuis la station S1 dont le
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point arriere est la référence (R) et le point avant A. L'opération en S1 est appelée
rayonnement Lorsqu’'un cheminement comprend des points rayonnés et des points
cheminés, on dit que c’est sheminement mixte

Le cheminement de la figure
5.17. passe par les points R, A,
B, C,D, EetR'. Les points 1, 2,
3, 4,5 6 et 7 sont rayonnés.
L'ensemble est un cheminement
mixte encadré entre R et R’.

Sur le carnet de nivellement, un
point rayonné est repérable
directement au fait qu’il ne com-
porte pas de lecture arriere (ou
bien la méme lecture arriere que
le point précédent du tableau ;
voir I'exemple).

La reégle de I'égalité des portées
Fig. 5.17. : Cheminement mixte encadré doit aussi s’appliquer aux points
rayonnés pour assurer une préci-
sion optimale. 1l faut donc
choisir une station la plus centrale possible par rapport a tous les points a viser.

Le mesurage terminé, acelcule d’abord le cheminement sans tenir compte des
points de détails rayonnés

Puis on calcule les points rayonnés et on les note, par exemple, dans une autre couleur.
Leur calcul est différent de celui des points cheminés. En effet :

. tous les points rayonnés depuis une méme station sont calculés a partir de I'altitude
du point arriere de la station. Cette différence de calcul entraine souvent des erreurs
qui peuvent étre limitées par le respect du calcul en deux étapes : d’abord le chemi-
nement seul puis les rayonnements et par I'emploi de couleurs différentes ;

. il n'y a pas de compensation sur la dénivelée d’un point rayonné puisqu'’il n’y a pas
de contréle possible de sa valeur. L'altitude du point rayonné dépend de celle, déja
compensée, du point arriere du cheminemeét{tiu point rayonné) #(du point du
cheminement) AH. Ce manque de contrdle exige une lecture particulierement atten-
tive sur ces points (par exemple, une lecture sur les trois fils).

Remarque

Sur chantier, on calcule souvent l'altitude d'un point rayonné en faisant intervenir la
notiond'altitude du plan de visée c’est-a-dire l'altitude de I'axe optique du niveau :

elle est égale a l'altitude du point de référence arriere de la station augmentée de la
lecture sur mire en ce point. Par exemple, le plan de visée de la station 1 (voir tableau
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suivant) est Hpvg, = 124,968 + 2,591 = 127,559 m. L'altitude d'un point rayonné est
alors l'altitude du plan de visée diminuée de la lecture sur la mire en ce point. Par
exemple, pour le point 2H, = Hpvg, — 1,922 = 125,637 m.

Exemple : le tableau ci-aprés réalisé a partir du NIMINAK.XLS, détaille le
E calcul du parcours schématisé a la figure 5.17. Le tableau NIMINAK.XLS traite
Excel 7 automatiquement les points rayonnés : il suffit de ne pas entrer de lecture arriere.

Carnet de nivellement ordinaire Date : 01/05/96
Altitude de départ: 124,968 m Matériel : NAO (a)
Altitude d'arrivée : 125,703 m Opérateur : Dupond
) Lectures arriére Lectures avant | poriée Dénivelées .| Alti-
ne (POt TS TNiv| s | & [Niwv| s | Dh Dn{mm) | “°™P" | tude
mm mm mm mm mm mm m + - enm
1 R
2703 (2591|2480 124,968
2 : (1299)
1407 (1292|1177 126,267
3 ) (0 669)
2033[1922|1812 125,637
A 3 (1544)
1126|1047|0967 126,512
- A 47,3 | 1063 -3
2835(2813|2791|1653|1528] 1403 126,028
- B 94 | 1767 -1
1749 (1678|1607|1072|1046| 1022 127,794
7 4 (0452)
1258|1226|1195 128,246
8 5 (0 247)
1973(1925| 1878 127,547
9 c 289 | 0039 -2
1714(1604|1492|1712|1639|1565 127,831
10 5 44,6 —1400 -3
1423|1333 |1244|3116|3004 ]2 892 126,428
n 6 (0059)
1356 (1274|1193 126,487
(-0 191)
2 7 1616|1524 1428 126,237
13 E 362 | 0530 -2
1264|1155|1045/0896|0803 (0713 126,956
. " 43,1 —1250 -3
251124052299 125,703
6 points cheminés 209,5 | 3399 | —2650 -14

* compensation.

Dans ce parcours, il y a sept points rayonnés et six points cheminés.
Fermeture : f,=14mm; Tolérance: T, =15mm.
Conclusion : tolérances vérifiees po2® dénivelées au kilometre.
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Remarque

Les tableaux peuvent mélanger plusieurs unités (mm, dm et m). Ceci a un aspect
formateur en obligeant I'opérateur comme le calculateur a faire attention et a préciser
les unités utilisées. Mais c’est aussi une source d’erreur. Il est donc recommandé de
noter les lectures sur mire directement en millimetre (par exemple 1 264 mm au lieu de
12,64 dm) pour deux raisons :

. cette notation permet de supprimer la virgule, souvent mal retranscrite ;

. elle offre une plus grande facilité dans les calculs si toutes les colonnes sont en
millimeétres, exceptée celle des altitudes qu'il suffira de diviser par 1 000 pour
retrouver des meétres, ou bien de noter sans virgule, par exemple : 125 703.

Pensez a noter de méme tous les chiffres lus sur la mire (par exemple 0 132 ) pour éviter
les confusions d’unités.

Cas particuliers de cheminements

Points au-dessus du plan de visée

En nivellement souterrain, il arrive que les points a niveler soient situés au-dessus du plan
de visée (fig. 5.18.).

Fig. 5.18. : Nivellement en tunnel

Le porte-mire appuie la mire sur le point situé au-dessus du plan de visée : la mire est &
I'envers. L'opérateur lit toujours sur les fils (s, n et s7), dans le sens de la chiffraison de
la mire. Pour retrouver la convention adoptBér{ivelée = lecture arriere — lecture

avant), il suffit de considérer que les lectures faites avec une mire tenue a I'envers sont
négatives. Elles seront donc précédées d'un signe moins sur le carnet de nivellement, ce
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qui permettra de surcroit de les différencier des autres dans le cas ou I'on vise alternati-
vement des points situés en dessus ou en dessous du plan de visée. Si I'on progresse de
A vers B (fig. 5.18.), on peut écrirddy =H, + AH,z =H, + (m, —m,).

La dénivelée est bien négative (B est plus bas que A) puisgsanb< 0. On retrouve
AH = (M, —my).

Points alternativement en dessus ou en dessous
du plan de visée

Fig. 5.19. : Cheminement en tunnel

Application

Quelle est l'altitude du point S si celle de la référence R est de 23,840 m (fig. 5.19.) ?

Réponse

Points m arriére (mm) m avant (mm) | Dénivelée AH (mm) | Altitude H (m)

R 1746 23,840
3796

A -3658 -2 050 27,636
-1536

B -3 589 -2122 26,100
—2 542

S -1047 23,558

Point nodal de cheminements

Le calcul de I'altitude d’un point nodal altimétrique se traite exactement comme celui des
coordonnées planimétriques d’un point nodal (voir tome 2 chap. 2,8 2).
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Par exemple, trois demi-cheminements partant de trois points connus (A, B et C) abou-
tissent a un point nodal N d’altitude inconnue. Les calculs de chacun de ces trois chemi-
nements donnent les résultats suivants :

. cheminement issu de At , = 135,124 m tolérance 16 mm
. cheminement issu de B+, = 135,129 m tolérance 14 mm
. cheminement issu de G4, ;= 135,117 m tolérance 18 mm

L'altitude finale du point N et la tolérance sur la moyenne pondérée seront calculées

comme suit :
135, 124+ 135 129+ 135117
2 2 2
Hy = 16 14 18 =13514 m T, = = +9 mm.
1, 1,1
16 14* 18

La tolérance sur I'écart entre la valeur moyenne et chaque déterminakiqrede:

. EcartH, , —H, = 0 mm pour une tolérance dg, = J16°—T2= 13 mm
. EcartH,,—H, =4 mm pour une tolérance dB, = J1#-T2= +11mm |
. EcartH, ,—H, =—7 mm pour une tolérance dg, = 18 -T<,= 16 mm

Pour terminer, on calcule chaque demi-cheminement commeeétzadré entre point
de départ et point nodal

Les tableaux NODALNO.XLS et NODALP.XLS du cédérom permettent
ﬁ? d’automatiser les calculs de points nodaux de nivellement, respectivement en
Excel7  nivellement ordinaire et en nivellement de précision.

Applications

Application 1

Les résultats du tableau suivant sont issus des observations depuis quatre stations de deux
repéres stables (A et B) distants de 60,80 m. Les stations 1, 2, 3, 4 sont alignées entre les
repéres. La premiere série de mesures (stations 1 et 2) a été surprenante, au point de
susciter une deuxieme série (stations 3 et 4). Tirez-en une conélusion

1 Cet exercice est tiré d’'une épreuve du BTS géomeétre-topographe, session de 1994.
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Stations Points Lectures arriére (mm) Lectures avant (mm)
s n s’ s n s’
1 A 1060 1212 1364
B 1784 1936 2088
2 A 1550 1568 1586
B 2017 2303 2 589
3 A 1205 1356 1508
B 1928 2080 2233
4 A 0986 1273 1560
B 1969 1986 2003
Stat. | Pis I.ectuz:ens n::)rri(‘ere Vérif. Lech.l(l;::‘ t):vunr Vérif. Po:ée Dél::‘\:lée
s n s’ s n s’
1 A | 1060 | 1212|1364 0 30.4
B 1784|1936 | 2088 0 30.4 -724
2 A | 1550 | 1568|1586 0 3.6
B 2017|2303 | 2589 0 57.2 -735
3 A | 1205 | 1356 | 1508 0,5 30.3
B 1928 | 2080 | 2233 0% 30.5 -724
4 A | 0986|1273 | 1560 0 57.4
B 1969 | 1986 | 2003 0 3.4 -713

Aprés vérification de la cohérence des lectunes(s'+s)/2 (voir les colonnes Vérifi-

cation du tableau), on peut conclure qu’il n'y a apparemment pas de faute de mesure.
Or on constate que les dénivelées sont trés différentes suivant que I'on stationne au
milieu de AB (stations 1 et 3) ou plus prés de A (station 2), ou encore plus prés de B
(station 4). Il y a donc vraisemblablement un défaut d’inclinaison de I'axe optique du
niveau utilisé.

Calcul de cette inclinaison pour chaque série de mesures:
* Premiére série : tan= (— 735 — (- 724))/(3 600 — 57 200) darre 13,06 mgon,
e Deuxiéme série : tan= (— 713 —(— 724))/(57 400 — 3 400) dare 12,97 mgon.

Conclusion: la valeur dee semble constante et vaut en moyenne 13 mgon. L'appareil
vise trop haut ; I'erreur est importante car elle représente 6 mm a 30 m.
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Sil'on veut utiliser cet appareil sans le régler, il faudra tenir compte de cette inclinaison
pour tous les couples de points (arriere — avant) pour lesquels I'égalité des portées n’est
pas respectée: ceci se fait en retirant a la lecture faite une RadeayP étant la portée

de la visée.

Application 2

Un nivellement par rayonnement est effectué avec le méme instrument n’ayant subi
aucun réglage. Déterminez l'altitude, au millimetre prés, des points rayqretds |
sachant que I'altitude de, lest de 124,248 m et que l'altitude dgeRt de 122,830 m.

Station | Points Lectures arriere (mm) Lectures avant (mm)
s n s’ s n s’
5 R, 0355 0611 0868
I 1688 1734 1780
1, 0417 0566 0716
R, 1771 2027 2283

Réponse

Pt. s’/n/s | Vérif. Dh Cor. | s’/n/s | Vérif. Dh Cor. AH H
mm mm m mm mm mm m mm mm mm
0868
R, | 0611 05 | 510 | =10 124248
0355
1780
1 1734 0,0 92 -2 -1131 123118
1688
0716
1, 0566 0% 29,9 -6 +41] 124 290
0417
2288
R, 2031 0% 51,5 | =10 | -1420 122 830
1773
fy=—-2mm

Comme il n'est pas satisfaisant de ne répartir la fermeture que sur la lecture avant sur
R,, on calcule I'altitude moyenne du plan de visée a partir des lectures corrigégs sur R
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etR: Hpv, = 124,248 + 0,611-0,01 = 124,849 m
Hpv, = 122,830 + 2,031-0,01 = 124,851 m

On trouve donc une altitude moyennel@d,860 m(fermeture de 2 mm), a partir de
laquelle les points rayonnés sont calculés, soit :

H,, = 124,850 — (1,734 — 0,002) = 123,118 m
H,, = 124,850 — (0,566 — 0,006) = 124,290 m.

La colonnevérif. affiche la valeur des(+s)/2 —n : contrdle de la cohérence des
données.

La colonneportéeest I'évaluation de la portée par stadimé®e 100. 6 —s).

La colonneCor. est le calcul de la correction due a l'inclinais@napporter a la lecture
n: —P.tare.

La colonneAH donne les dénivelées corrigées du défaut d’inclinaison de I'axe optique.

La précision de calage est obtenue par un compensateur treés précis. Par exemple, pour le
NAZ2, la précision de calage du compensateur est de I'orde® @ mgon sur une plage
de débattement de55 cgon.

Niveaux de précision

Appelés fréquemment « niveaux d’'ingénieur »

dans les documentations techniques, les
niveaux de précision different des niveaux ordi-

naires par :

. un grossissement plus important permettant
des visées plus précisess.= 30 a 35 au lieu
de 20a25;

. une meilleure précision de calage de l'axe
principal : 0,1's a2 0,2”" (1='3 dmgon) ;

. un écart type plus faible (voir la classifica-
NA2. Doc. Leica tion et les caractéristiques au paragraphe 1.4.).
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Mires

Les mires sont congues
comme les mires de
nivellement ordinaire, mais
leur étalonnage est
régulierement contrélé au
comparateur et elles sont
munies decontrefiches qui
maintiennent la mire stable
en position verticale pendant
la mesure (fig 5.20-a).

En nivellement de précision,
'emploi d'un parasol (fig.

Fig. 5.20-a. : Mire Invar avec contrefiches, 5.20-a) est conseillé de
niveau abrité du soleil maniére a éviter les dérives

Centroge

.,;//’de la mire

Fig. 5.20-b : Crapaud

dues aux fortes variations de
température.

L'emploi descrapauds(fig. 5.20-b.) est conseillé sur les
terrains durs pour obtenir des points d’appuis stables et
précis et pour éviter les mouvements de mire lors de son
retournement : c’est un socle en fonte muni a sa partie
supérieure, d'une portée bombée destinée a recevoir la
partie inférieure de la mire (qui elle-méme peut com-
porter un élément de centrage).

Sur terrain meuble, on utilise des piquets enfoncés a
refus.

Cheminement double

Pour déterminer avec précision la dénivelée entre deux points A et B sans pour autant
faire un cheminement aller-retour, on emploie le cheminement double. Cette méthode
consistea niveler simultanément deux cheminements paralléles voisins mais indé-
pendants(voir fig. 5.21.). Cela nécessite donc un opérateur, deux aides, deux mires et
deux crapauds, chacun étant affecté a I'un des deux cheminements de maniére a con-
serverl'indépendance des deux parcours : on peut, soit numéroter les crapauds et les
mires, soit repérer un des aides porte-mire avec un vétement spécial : on parle alors de la
méthode du pantalon rouge, signe distinctif permettant de ne pas confondre les aides.
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sens de parcours
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Fig. 5.21. : Cheminement double

Cette méthode est également appeiéthode Choleskydu nom de son inventeur. Elle
consiste a lire & chaque visée les trois fils (niveleur et stadimétriques) sur chaque chemi-
nement, soit douze lectures par station !

La description détailléde la méthode est la suivante : les points (g) a gauche, (d) a
droite, par rapport au sens de parcours sont placés en vis-a-vis & 50 cm environ I'un de
l'autre, a I'aide de couples matérialisés par des crapauds ou par des piquets enfoncés a
refus. L'égalité des portées est respectée au mieux (a 1m pres) par évaluation au pas du
seul porte-mire.

A la station S, on lit successivement les points di-1, gi-1, gi, di.
La méthode dit€holesky simplifiéepermet de faire moins de lectures, a savoir :

. les points de droite au trait niveleur et aux deux traits stadimétriques ; ceci permettra
d’évaluer la longueur du parcours par stadimétrie et de détecter plus facilement une
éventuelle faute de lecture ;

. les points de gauche au trait niveleur uniquement (« seulement » huit lectures par
station).

A l'origine comme a I'extrémité, il faut placer chaque mire sur le point pour avoir deux
mesures indépendantes.

A chaque station:

. vérifier que la lecture au trait niveleur est égale a la moyenne arithmétique des
lectures aux traits stadimétriques ;

. effectuerle contrdle de marche on peut calculer deux fois la dénivelée entre deux
points jumelés (par exemple et d), une fois grace aux lectures avant de la station
précédente ($ et une autre fois grace aux lectures arriere de la station suivgnte (S

On compare ensuite les résultats obtenus. Ce contrdle vérifie la stabilité des points
d’une station a lI'autre et permet de détecter immédiatement une faute de lecture. Dans
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le cas de mires a double graduation, on contrdlera aussi la valeur du décalage entre
les deux graduations de la mire Invar (voir § 3.2).

C’est I'écart entre les valeurs absolues des deux dénivelées indépendantes fournies par
les cheminements gauche et droite reliant deux points A et B distants de 1 km qui est
donné comme « écart type pour 1 km de cheminement double ». Si cet écart est inférieur
a la tolérance, on prend comme valeur absolue de la dénivelée définitive la moyenne
arithmétique des deux dénivelées.

Ci-dessous est donné un exemple de tableau de lecture avec ses contrdles.

St | Lectures arriéres (mm) | Contréle Lectu(r:‘smt;vunr Contréle gaﬁt'he dle)’i.’te
gauche droite AH gd gauche droite AH gd (mm) (mm)
s'=0 645 s'=1700
S, | n=0535 | n=0535 0000 n=1690 | n=1489 0201 -1155 -0954
s=0424 s=1679
s'=0732 s'=1934
S, | n=0612 | n=0411 0201 n=1814 | n=1912 | —-0098 | —-1202 | —-1501
s=0492 s=1694
Etc.
s'=1772 s’=1184
S, | n=1642 | n=1511 0131 n=1054 | n=1054 0000 0588 0457
s=1512 s=0924
Somme 5001 5003

Les dénivelées gauche-droite en visée arriére a la premiére station et en visée avant a la
derniére station doivent étre nulles car il n'y a, & ces endroits, qu’un seul point, respecti-
vement point de départ et point d’arrivée.

Le contr6le de marche sur les stationse® S se fait en comparant la dénivelée
gauche-droite arriere a la dénivelée gauche-droite avant (dans notre exemple, 201 mm
dans les deux cas).

On contrble aussi que= (s’ + s)/2. On peut accessoirement contréler I'égalité des
portées par stadimétrie.

Le contréle final global porte sur la somme des dénivelées du parcours de gauche qui doit
étre égale a la somme des dénivelés du parcours de droite.
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Remarque

Une autre méthode (plus
longue car multipliant les
mises en station par deux)
consiste a n'utiliser qu'un
seul cheminement de
points mais en faisant
deux stations entre cha-
que couple de points
(fig. 5.21-a.). On utilisera
toujours un opérateur
avec un niveau, un aide
avec une mire Invar, cra-
paud, etc.

sens de parcours
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Fig. 5.21-a. : Cheminement par double station

Précision et tolérances
d’un nivellement par cheminement

L'écart type au kilométre de cheminement double est de I'ordteldem.

La norme DIN 18723 décrit les méthodes de mesure et de définition de ces écarts types
pour un niveau. Les tolérances réglementaires sont données au paragraphe 1.3.5.

L'ordre de grandeur pour un nivellement de précision est :
« T,y =% 13 mm pour 1 km de cheminement avec portées moyennes supérieures a

30m;

« T,y =%16 mm pour 1 km de cheminement avec 50 portées de 20 m (25 dénivelées).

Niveaux de haute précision

Leurs caractéristiques sont légérement meilleurg
gue celles des meilleurs niveaux de précision do
ils se distinguent souvent par I'ajout d’un micro-
metre optique, seul systéeme permettant d’appréci
le centieme de millimétre dans les lectures sur

mire (voir la description § 3.3).

N3 Doc. Leica
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Ainsi le NA2 auquel on ajoute un micrometre optique (appareil indépendant fixé sur le
niveau) devient-il un niveau de haute précision.

Un des appareils les plus performants dans ¢e
domaine est le N3: niveau a bulle torique a coin Vue de face
cidence, écart type de0,2 mm pour 1 km de K
cheminement double, trés peu sensible aux ‘ =
vibrations, champs magnétiques, etc., il dispose A
d’'un micrometre optique incorporé visible dans | |

le méme oculaire que la bulle a coincidence
pour étre sOr du réglage optimum a l'instant de o

la lecture.

prismes
Son calage est assuré par une nivelle torique de 7 ; N
section paraboligue de grande sensibilite —>'v<—'
(x3 mgon pour 2 mm). Cette nivelle est trés \‘/ \‘/

précisément centrée par un systeme de mise |en
coincidence des deux extrémités de la bulle
(fig. 5.22.). L\a bulle est .optiquemen'f découpée Fig. 5.22. - Systéme de bulle coupée
par un systeme de prismes; l'opérateur fajt
coincider les deux demi-bulles gu’il voit dans le

prisme central: a cet instant, la bulle est

« parfaitement » centrée. La précision de calage est supérieure a celle d’'un compensateur
mais ce calage doit étre effecta¢ant chaque viségce qui donne l'avantage de la
rapidité au niveau automatique, actuellement le plus répandu.

Vue de dessus

Mires de précision

La plus utilisée est lmire Invar a double échelle
(fig. 5.23.). La graduation, dont les traits ont une

forme oblongue particuliére, est portée par un ruban i
de métal Invar (dilatation inférieure a 1:96C) de @ i

trois metres de long, fixé au bas de la mire et main-

Coupe

- - Métal INVAR

tenu sous tension constante par un ressort situé|en T ‘\/‘

partie supérieure. Les chiffres (en centimetre, - TTT—
fig. 5.23.) sont peints sur le support. 390 am -

Les deux échelles (gauche et droite) du ruban sant - o 88
décalées d’'une constante connue (ou mesurable),|de 338 a» -
maniere a contrbler les résultats et a détecter toute - - |86
faute de lecture. Le décalage de la mire Wild par —I- __ |

exemple, est égal 801,55 cm Linscription des Elévation — —I—

divisions se fait au moyen d’un laser guidé par inter-
ferométrie de maniére a optimiser les contours eta  Fig. 5.23. : Mire Invar
assurer des irrégularités inférieures a 0,01 mm.
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Posée sur un socle spécial, ou crapaud, sur lequel elle se centre grace a un cylindre de
positionnement, la mire est calée verticalement par I'intermédiaire de sa nivelle sphé-
rique, et maintenue immobile a I'aide de contrefiches (fig. 5.20-a.).

La forme oblongue des graduations permet un pointé
par tangence du coin formé par la partie gauche des fils
- du réticule des niveaux de précision (voir fig. 5.24.).
Ceci donne une précision de pointé meilleure que le
simple alignement ou que I'encadrement.

Attention a latenue de la mireet & lastabilité des
points : on cherche a approcher le centieme de milli-
metre. De méme, veillez a ne pas provoquer I'enfonce-
Fig. 5.24. : Pointé sur Mire ment des crapauds en posant la mire brutalement ou en
marchant prés du crapaud sur un sol meuble.

Lectures sur mire avec micrometre optique

Une des limites de la précision du nivellement est la capacité humaine a apprécier une
valeur au millimétre prés sur une mire graduée en centimétre. L'appréciation dépend de
I'acuité visuelle de I'opérateur et reste subjective. Le micromeétre optique permet d’amé-
liorer la précision en fournissant un appoint de lecture jusqu’au centieme de millimetre.

54 — |
95—\
% —

Indication du micrométre

Lentille du micrométre
Réticule

Axe optiqueIF ] W |lf//¢ §>
Appointt )

Axe optique

Fig. 5.25. : Lecture avec micrométre optique

Le principe du micrométre optique est le suivant (fig. 5.25.) : une lame de verre a faces
paralléles, inclinable par rotation autour d’un axe horizontal lié a I'appareil, déplace I'axe
optique parallelement a lui-méme (suivant la verticale) de la valeur de I'appoint a
évaluer sur la mire. Ce déplacement est piloté par I'opérateur. La valeur de la rotation est
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traduite par le mécanisme du micromeétre en une longueur de déplacement vertical,
affichée dans un oculaire placé généralement a c6té de I'oculaire de visée. Sur la figure
5.25., on lit par exemple 87,941 cm.

Remarque

La valeur 87,941 cm ne correspond pas a la position réelle du fil niveleur sur la mire ;
cette derniére est de I'ordre de 87,5 cm. Il existe donc une constante qui est introduite
de maniere a ne lire que des quantités positives sur I'écran du micrometre. Cette
constante s’élimine par différence lors du calcul des dénivelées.

En pratique, il n'y a pas d’ambiguité sur le choix du fil & pointer cdélbattement du
micromeétre n'est que de 10 mm en effet, il nexiste a chaque visge’'une seule
graduation accessiblepar le déplacement apparent du réticule.

Les cheminements de haute precision

Les portées ne doivent pas excéder 35 m, I'égalité des portées étant réalisée a 1 m pres.

Cheminements aller et retour

Il s'agit d'observer le cheminement dans les deux sens, sur crapauds, ou mieux, sur
piguets métalliques enfoncés a refus.

A chaque station, il faut lire les deux échelles de deux mires Invar, placées I'une a I'avant,
l'autre & l'arriére, en inversant les mires. Si l'aller et le retour ont lieu sur les mémes
points (piquets stables), chaque dénivelée fait I'objequddre déterminations indé-
pendantes ce qui améliore la précision.

Nivellement double

Le principe reste celui exposé au paragraphe 2.3. en effectuant des Ratleesleux
graduations des deux miresnvar, soient 24 lectures par station. L'opérateur commence
généralement par faire un tour d’horizon des mires posées sur les points di—-1, gi—1, gi et
di en sens horaire (voir fig. 5.21.) . Puis I'opérateur inverse le sens de rotation pour lire
les mires sur les points di, gi, gi-1 et di—1 : ceci permet de limiter I'effet des rattrapages
de jeu dans le mécanisme de guidage en rotation.

Comme dans toutes les méthodes utilisant deux mires, la « mire arriére » devient « mire
avant » a la dénivelée suivante et réciproquement, afin d’éliminer une évesrtiglle
systématique au talon de la mire

Pour réduire le nombre considérable de lectures, on utilieétlaode Merlin, dérivée

de la méthode Cholesky : elle consiste a ne lire qu'un seul des deux fils stadimétriques
(s’ ous au lieu des’ ets), la portée étant alors évaluée par 200.6" — n) ou bhien

P =200.00—9). Il ne reste plus que 16 lectures !
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Il est encore possible de réduire ce nombre en ne lisant les fils stadimétriques que sur une
seule des deux échelles (gauche ou droite). Par exemple, pour chacun des deux chemine-
ments indépendants, les lectures sont les suivantes dilssur la graduation de gauche

de la mire, filsn sur la graduation de droite, ce qui réduit le nombre de lectures a 12 par
station.

Et, a chaque station, on doit toujours :

. effectuere contréle de marcheet la vérification de la cohérence des couples stadi-
métriques et niveleur ;

. Vvérifier 'écart d’échelle, c’est-a-dire (fil niveleur gauche) — (fil niveleur droite)
301,55 cm pour les mires Invar Wild.

@ Le tableau NIMINA2.XLS, fourni sur le cédérom, permet de calculer un chemi-

nement simple de précision.
Ewcel 7

Erreurs a prendre en compte

La précision recherchée étant importante, il faut prendre en compte de nouvelles sources
d’erreur qui peuvent étre négligées en nivellement ordinaire ou en nivellement de préci-
sion. A linverse, les erreurs systématiques citées pour le nivellement ordinaire sont
pratiquement éliminées par les méthodes et les appareils utilisés.

Erreur de niveau apparent

Ce phénomeéne est étudié en détail dans le chapitre 6 sur le nivellement indirect, para-
graphe 5. Les formules qui y sont démontrées restent valables dans le cas du nivellement
direct avec un angle zénithdlégal a 100 gon.

La réfraction atmosphérique incurve le trajet des rayons optiques vers le sol et diminue
la lecture sur la mire. La courbure de la terre augmente la lecture sur la mire. La
combinaison des deux erreurs, qui vont en sens inverse I'une de l'autre, est nommée
erreur de niveau apparent La correction de niveau appareéhaa apporter a toute
dénivelée estoujours positive. Pour une porté® en kilométresCna exprimée en
meétres vaut :

p2
AH . =AH +Cnaet | Cha= —kmz en métres

réel — observé 1
L}

L'ordre de grandeur de cette correction est de 0,1 mm a 35 m.

Ceci étant comparable a la précision recherchée en nivellement de haute précision, le
phénoméne ne peut plus étre négligé. En fait, en raison de sa nature, cette erreur est
éliminée par 'égalité des portéeskElle pourra donc étre négligée, sauf pour les points
rayonnés pour lesquels la portée avant serait différente de la portée arriere de plus de
15m.
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Le fait de ne pas faire de portées de plus de 30 m permetdamussinimiser les
phénoménes de réfraction asymétriquémodification du coefficient de réfraction d’un

point a I'autre d’'un cheminement). Il faut aussi éviter les visées rasantes, les visées trop
dissymétriques (une lecture trés haute sur la mire suivie d’'une lecture trés basse), les
visées par fort flamboiement de I'air, les visées proches d’objets massifs dont la tempé-
rature peut étre trés différente de I'air ambiant (cours d’eau, rochers, murs...).

Erreur de calage
du compensateur d'un niveau automatique

Le compensateur étant lié a I'axe optique (O) de la lursgteerreur de calages a le

méme signe que linclinaisoni de I'axe optique sur I'horizontale Comme l'axe
optique est perpendiculaire a I'axe principal (P), le défaut de verticalité de ce dernier est
aussi égal &

Dans le cas de la figure 5.26., le compensateur ne « reléve pas assez la visée » lors de la
visée sur le point B pour rétablir son horizontalité. Il subsiste une errenr’, —m,.

Si I'on retourne I'appareil pour viser A, le compensateur « n’abaissera pas suffisamment
la visée » et il subsistera une erreswm’, —m,.

L'erreur de calage du compensateur sera donc positive vers l'arriére (sur I'exemple,
fig. 5.26.) et négative vers I'avant, engendrant des eresapposéesi les portées sont
égales

Il apparait une erreur sur la dénivelée ayant pour valeur :

AH pg=(Mm,—m’ ) =(m,+€) — (m,—€)=(Mm,—m) + 22=AH z+ 2

Si la méme erreur se cumule sur plusieurs dénivelées, elle devient trop importante sur le
cheminement complet.

-I Q
|i‘7
¥
: 1/
Mal| ligne de visée —. i
O T =, NOnizontale | My e<0
e>0 Mo 1
'BWWT

Fig. 5.26. : Compensateur faussé
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On peut tout de méme minimiser I'effet de cette erreur en procédant comme schématisé
sur la figure 5.27. :

02y =DZpg +2.¢

sens de parcours

Fig. 5.27. : Elimination du défaut du compensateur

Le défaut de calage du compensateur a toujours le méme sens par rapport a lI'appareil.
Pour inverser le sens de I'errewg; # suffit de caler I'axe vertical une fois « a gauche »

et une fois « a droite » de la verticale réelle (si I'on se référe a la figure 5.26. sur laquelle
il est « a droite » et si I'on raisonne dans le plan de la figure). On obtient ainsi un effet de
compensation toutes les deux dénivelées, comme schématisé sur la figure 5.27.

La nivelle sphérique occupant une position fixe sur le niveau par rapport a I'axe optique,
I'opérateur s’arrange pour caler I'appareil une fois sur deux dans la méme position (par
exemple, nivelle a gauche du sens de parcours) et alternativement dans la position diamé-
tralement opposée. L'errearchange de signe et s’annule toutes les deux dénivelées.

. Aux stations impaires, par exemple, I'opérateur dirige la lunette vers la mire arriére
avant de caler la nivelle sphérique

. Aux stations paires, I'opérateur dirige la lunette vers la mire geasitale la nivelle
sphérique.

Si toutes les portées sont sensiblement égalésrreur due au déréglage du compensa-
teur s’élimine toutes les deux stations.

On notera une certaine méfiance des professionnels vis-a-vis des pendules des niveaux
automatiques, qui subiraient I'influence d’un environnement métallique ou électrique.
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Tolérances d’un cheminement de haute précision

L'écart type sur un kilométre de cheminement double en haute précision est de I'ordre de
+0,2 a+ 0,7 mm.

Les tolérances sont données au paragraphe 1.3.5. L'ordre de grandeur en nivellement de
haute précision est le suivant :

« T,y =%8mm pour 1 km de cheminement avec portées moyennes supérieures a 30 m.
« T,y =% 10 mm pour 1 km de cheminement avec 50 portées de 20 m (25 dénivelées).

Classement des niveaux
en fonction de I’ordre du nivellement
Les nivellements se classent suivant le degré de précision requis. Chaque ordre est

associé a un degré de précision que I'on peut rapprocher de I'écart type constructeur de
chaque appareil. La progression suivante est habituellement utilisée en France.

Ordre (;r;c;s;::) Niveaux de la gamme Leica
. Mire Invar obligatoire.
+
! £(0.1405) N3, NA2 avec micrométre, NA30OO (numérique).
[} +(0,541,0) NAZ2 sans micrométre, NA2002 avec mire Invar & codes-barres
. Avec mire de nivellement
il t(1.0a13) NA3000, NA2002, NA28, NA828.
v *+(1,5a2,0) NA24, NA824, Kernlevel, NA20.

Les précisions (ou écarts types) sont toujours donnés pour 1 km de nivellement double.

Cette technique est trés récente pour le nivellement :
le niveau numérique NA2000 de Leica a lecture sur

mire a codes-barres est commercialisé depuis 1990
(la premiére évolution en NA2002 date de 1993).

NA3003. Doc. Leica
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Principe

La lecture sur la mire est prise en charge par un systéme de reconnaissanoertiume

de code-barrelue sur une mire spécifique (voir fig. 5.28.). L'image de la mire utilisée
est mémorisée dans I'appareil (sous forme numérique) et ce dernier détecte I'endroit de
la mire sur lequel pointe I'opérateur par comparaison entre I'image numérisée du secteur
de mire visible et I'image virtuelle en mémoire morte.

Cette phase deorrélation permet de mesurer la lecture sur la mire et I'éloignement de
la mire a I'appareil (distance horizontale station-mire) avec une précision allant jusqu’a
+ 0,01 mm sur la hauteur, et de I'ordredd& &+ 5 cm sur la distance horizontale et sur
des portées classiques jusqu’a 3013 @+ 5 mm a 10 m, précision comparable a celle
d’un ruban de classe llI).

mire visée comparaison a la
I p— mire de référence
— mémorisée
— =
S | Signal de mesure |= corrélation
E — = et affichage
— = du résultat
—— r_————l/g
|_|_ |_| = 1 3241m
| ] | | = 34.43m
— . =
— secteur de mire |&
— visible =
I E
1
1 =
I —
— =
I -
Fig. 5.28. : Lecture sur mire a codes barres

Le faisceau lumineuissu de la mireest séparé dans le répartiteur optique de I'appareil
en un faisceau de lumiére visible pour I'opérateur et en un faiscdamidge infra-
rouge qui est dévié vers une photodiode pour les mesures.

L'ensemble d'uneséquence de mesurse découpe en quatre étapes pour un temps total
inférieur a trois secondes:

. Visée et mise au point (par 'opérateur),

. déclenchement de la mesure numérique (I'appareil active automatiquement le
contrdle du compensateur),
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. lecture de la mire (de 0,004 a 1 seconde en fonction de la distance de la mire).
. corrélation approximative (de 0,3 a 1 seconde),
. corrélation fine (de 0,5 a 1 seconde) et affichage de lecture et de la distance.

Le principal avantage edtéliminer toute faute de lecture ou de retranscriptiondue

a I'opérateur, et de pouvoir enchainer directement les mesures de terrairtrpieun
ment informatique. Le gain de temps, estimé a 50 % par le constructeur, autorise donc
un amortissement rapide de I'appareil.

La rapidité est assurée par le fait que la précision de la mesure ne dépend pas de la qualité
de la mise au point et que le centrage du fil vertical du réticule sur la mire peut étre
approximatif (voir limites au paragraphe 4.2.). L'opérateur pointe donc plus rapidement.
La qualité de la mise au point influence cependant le temps de mesure en augmentant le
temps de corrélation.

De nombreux programmes permettent d’automatiser le nivellement: par exemple, le
calcul de contrble de marche automatique lors d’un cheminement double, ou les calculs
d’'aide a I'implantation, ou le réglage de I'appareil (mesure et prise en compte de I'incli-
naison de I'axe optique).

La mesure de distance est plus précise que par stadimétrie mais n’est utilisable que sur
de petites portées. Cela offre la possibilité d’utiliser ces appareils pour des levers de détalil
« grossiers » d’avant-projets (courbes de niveaux, etc.) ou des implantations planimétri-
gues nécessitant peu de précision (terrassements, etc.) grace a leur cercle horizontal.

Limites d’emploi

Lalargeur de mire minimale a intercepterest de 14 mm a 100 m (ou 0,3 mm a 2 m).
La largeur du code d’une mire standard étant de 50 mm (22 mm pour les mires Invar),
ceci laisse a I'opérateur une importante marge de manceuvre dans le centrage de la mire.

L'orientation de la mire vers le niveau autorise une rotation allant jusqu’a 50 gon autour
de son axe vertical.

Le flamboiement de I'air perturbe le systéme de mesure puisqu'’il provoque une diminu-
tion du contraste de I'image. Les perturbations du compensateur dues a des vibrations,
champs magnétiques, etc. est le méme que sur les autres niveaux automatiques. Un
programme denesures répétitivegpermet de réaliser une série de mesures, d’en afficher
directement la moyenne ainsi que I'écart type afin d'apprécier immédiatement la préci-
sion de mesure.

Lesvariations d’'éclairage de la mire sont prises en compte par le systéme de mesure
(zones d’ombre sur la mire). Le temps de mesure peut étre augmenté en cas de mauvaises
conditions de luminosité.

L'appareil ne peut pas mesurer sous une lumiére artificielle dépourvue de composante
infrarouge.
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Pour lerecouvrement de la mire la portion de
code-barre minimale de la mire nécessaire a la lgc-
ture automatique est &9 éléments de codesoit
une projection d&0 mmdu code-mire sur le détec-
teur (un élément de base mesure 2,025 mm; upe
mire comporte 2 000 éléments répartis sur 4,05 m).
Le logiciel de corrélation est capable d'identifier ung
zone couverte (branchages, etc.) en fonction des
zones adjacentes et de corriger un recouvrement.
seuil de fiabilité des mesuresa été fixé 20 % de
recouvrementau maximum.

20%

v

I'Eig. 5.29. : Limites de perception

De méme, en nivellement de précision, il faut limiter la zone libre au-dessus de la mire a
20 % de la hauteur interceptée pour conserver une bonne précision de corrélation (voir

fig. 5.29.).

CARACTERISTIQUES DES NIVEAUX NUMERIQUES'

Le tableau suivant détaille les caractéristiques des niveaux numériques Leica.

Modeéle NA2002 NA3003
Ecart type (mm /1 km chem. double +00 +04
avec mire Invar) ! !
Plage de mesure 1,8a360m 1,8maé0m
Résolution de la dénivelée 0,1 mm 0,01 mm
Précision sur la distance @ 10 m 3a5mm 3a5mm
Temps de mesure 4s 4s
Grossissement 24 24
Champ @ 100 m (m) 3,5 3,5
Précision de calage (dmgon) 2 +1
Plage de débattement (cgon) +20 +20
Sensibilité de la nivelle sphérique (cgon / 2 mm) 13 13
Masse (kg) 2,5 2,5

Le NA3003 est un niveau numérique de précision utilisable en nivellement jusqu'a
l'ordre | (voir § 3.6). Le NA2002 est un niveau numérique d’ingénieur utilisable en
nivellement jusqu’a l'ordre Il, avec mire Invar a code-barre.

1 Les modeéles détaillés dans le tableau sont ceux de la gamme Leica, premiére entreprise a avoir bre-
veté cette technologie.
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On peut ajouter a cette gamme d’appareils numériques le modéle RENI 002A, de Zeiss,
qui est un niveau a bulle semi-automatique de haute précision, dont seule la lecture de
I'appoint micrométrique estenregistrée numériquement L'opérateur entre manuel-
lement les valeurs entiéres lues sur la mire.

Remarque

La possibilité de lecture automatique de ces appareils permet d’envisager un emploi en
mode automatique pour une surveillance d’ouvrage. lls sont alors dotés d’'un dispositif

de mise au point automatique et couplés a un dispositif d’enregistrement et/ou de
transmission de données.
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NIVELLEMENT
INDIRECT

Il est intéressant d’'étudier en détail cette technique puisque c’est le moyen de mesure
utilisé par les stations totales. Il est donc appelé a se généraliser, méme s'il reste moins
précis sur les dénivelées que le nivellement direct.

Le nivellement indirect trigono-
métrique permet de déterminer la|
déniveléeAH entre la station T
d’un théodolite et un point P visé.
Ceci est fait par la mesure de Ig
distance inclinée suivant la ligne
de viséeDi et de I'angle zénithal
(notéV sur la figure 6.1.).

A partir du schéma, on peut écrire
que :

AH;p = ht + Di.cosV —hv

r—Dh:DLSm(\/)—ﬂp

Fig. 6.1. : Nivellement indirect trigopnométrique

AH,, est la dénivelée de T vers P.

ht est lahauteur de station(ou hauteur des tourillons).

hv est lahauteur de voyantou plus généralement kauteur viséeau-dessus du point
cherché (on peut aussi poser une mire en P).
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On en déduit la distance horizont&lh : Dhyp = Di.sinV

On en déduit la distance suivant la peDfe: Dp= A/AH2 +Dh?

Remarque
. Le termeDi.cosV est appelé « dénivelée instrumentale ». Il est AbteC’est la
dénivelée entre I'axe des tourillons (t) du théodolite et le point p visé.
. Dhne dépend pas dw etht : elle n’est fonction que dei et deV.

. L'appellation « trigpnométrique » vient des calculs de trigonométrie simples don-
nantAH etDh.

Ce type de nivellement permet la détermi-
nation de la dénivelée entre le point de sta-
tion T et un point P visé a partir de la
connaissance des coordonnées planimétri-
ques de T et P et de la mesure de I'angle

verticalV (fig. 6.2.).

La distance horizontalBh est déduite des
coordonnées de T et P comme suit :

2 2
Dr = A/(ET_ Ep)” + (N+ —Np)
Fig. 6.2. : Nivellement indirect géodésiqu

4%

Dr
Do = Dr-Cr = =Dr {1-kr
1+kr 1 )

Dhy = Do [+ 110
N

Dh; est la distance horizontale entre T et P réduite a la station T.

h; est la hauteur du point de station au-dessus de I'ellipsoide (voir I'exemple de calcul
complet au chapitre 4 paragraphe 7.).

R,= 6 380 km en France.

_ Dhy
" tanV

La dénivelée cherchée de T vers P vaut dondH, = ht + Dh; . cotar’V —hv

La dénivelée instrumentalkhi vaut : = Dh; [kotarV
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Les avantages du nivellement indirect par rapport au nivellement direct sont les suivants :

. on peut faire du nivellement indirect en terrain a forte pente sans multiplier le nombre
des stations contrairement au nivellement direct ;

. la mesure de la dénivelée est faite en station sur le point connu, ce qui peut faire
gagner du temps lors d’un cheminement ou lors d’un lever de détails par rayonnement
puisqu’on obtient directement l'altitude des points visés outre leurs coordonnées en
planimétrie ;

. si I'on utilise un théodolite électronique, on peut faire des visées trés longues, de
plusieurs kilomeétres, ce qui n'est pas possible en nivellement direct, une lecture sur
mire a 100 m étant déja difficile.

Les inconvénients du nivellement indirect par rapport au nivellement direct sont les
suivants :

. sur un chantier, pour obtenir une simple dénivelée en vue d'une vérification ou d’'une
implantation, le niveau reste plus simple et plus rapide a mettre en station et surtout
plus facile a maitriser par des non spécialistes ;

. les longues portées obligent a prendre en compte les erreurs dues a la sphéricité
terrestre, a la réfraction atmosphérique, et les corrections de réduction a I'ellipsoide.
Mais I'informatique remédie a cet inconvénient en fournissant directement les don-
nées corrigées de ces erreurs. Seul le nivellement direct de précision permet d’obtenir
des précisions millimétriques sur les dénivelées. La précision des instruments de
mesure électronique des longueurs des stations modernes (IMEL) permet d'appro-
cher la précision du centimétre sur la dénivelée sur des portées de I'ordre du kilo-
métre.

Comparons les précisions théoriques obtenues en nivellement direct et indirect :

. En nivellementirect ordinaire avec un niveau de chantier (type NA28), I'écart type
sur 1 km de nivellement double est#l&,5 mm.

. En nivellementirect de précisionavec un niveau de type NA2, micrométre et mire
Invar, I'écart type sur 1 km de nivellement double est @68 mm.

. En nivellementndirect trigonométrique (plutét utilisé en canevas polygonal), avec
une station totale, par exemple une station TC1000 ou :

. I'écart type sur la mesure dedonné par le constructeur egt=+ 1 mgon ;
. [l'écart type sur une mesure de distancesgst + 1 cm sur 1 km ;

. l'ecart type sur la mesure de la hauteur de statiomw, gstt 2 mm ;

. I'écart type sur la mesure de la hauteur de voyarg,est+ 2 mm.

NIVELLEMENT INDIRECT 237



I'écart type sur la mesure de la dénivelée est obtenu a partir de la formule donnant la
déniveléedH par :0,,% = 0,2 + 0,2 + (Op; . coV) 2 + (0,,,,4- Di.sinV)? ce qui donne pour
une distanc®h de 1 km et un anglé de 80 gon o, =+ 16 mm.

. En nivellemenindirect géodésique(plutdt utilisé en canevas d’ensemble), avec un
écart type subh : Oy, =*4/2,7=15cm en canevas de précision,

Op, =*20/2,7=t7,4 cm en canevas ordinaire.

L'écart type sur la dénivelésH est, avec un théodolite T2 par exemple ou I'écart type
sur la mesure d& donné par le constructeur egt=+ 2,5 dmgon est donné pao;,
=g,2 + 6,2 + (0, cotV) 2 + [Dh (1+ cotV) g, soit, pour une distand2h de 1 km et

un angleV de 80 gon :

Opumaxi = £ 18 mm en canevas de précision,
Omaxi = £ 30 mm en canevas ordinaire.

Il faut ajouter a ces valeurs l'incertitude sur le terme de correction de I'erreur de niveau
apparent (voir § 5 et 9).

La précision en nivellement direct est donc toujours meilleure, avec les réserves
suivantes :

. le nivellement direct utilisé est un nivellement double (long et colteux) ;

. la précision du nivellement indirect peut étre améliorée par visées réciproques
(+ 16/,/2 =+ 11 mm), ce qui peut étre suffisant suivant le type de travaux a effectuer.

On peut conclure a partir des formules donnant les écarts typiid sue :

. plus la distance de visée est importante, plus la lectun doit &tre soignée ;
. plus la visée est inclinée et plus la mesur®iddoit étre soignée.

Une portée est dite courte si sa longueur (distance horiz@itakst inférieure a 500 m.

Nivellement indirect
avec un théodolite optico-meécanique

Sur de trés courtes portéé&dh(< 100 m), on peut effectuer un nivellement indirect avec

un théodolite optico-mécanique, une chaine et une mire. La précision obtenue est
médiocre (voir calculs 8§ 4.1.1) mais peut étre suffisante dans certains cas, par exemple,
pour le calcul d'altitudes approchées pour un avant-projet de terrassement.
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Cas ol la distance suivant la pente Dp est mesurable

C’est le cas si le terrain présente ung
pente réguliere entre S et A (fig. 6.3.),
On peut alors mesurer directement |3
distanceDp a la chaine avec une pré-
cision correcte (voir estimation ci-

apres).

La méthode est la suivante depuis
le théodolite stationné en S, l'opéra-
teur vise la mire en interceptant la
graduation correspondante a la hau
teur des tourillon$t de sorte que la
visée soit paralléle a la droite SA dont
I'opérateur a mesuré la longueDp.

Il lit 'angle V correspondant, il
mesureDp et en déduit que :

A%

Geo'de

Fig. 6.3. : Distance suivant la pente mesurable

Dh = Dp.sinv
AH =Dp.cos/
H, =Hg+AH

La précision espérée sukH se calcule comme suit :

on revient a la formule générale pour tenir compte de la mesinestide la lecturév
sur la mire. L'écart type sur la dénivelée vaut :

Oy’ = 0 + 0,2+ Dp.sinV. gy, ) ? + (0p, - c03/) ?;

. I'on peut estimer connaitig a+ 2 mm pres ;
. I'on peut estimer faire une erreur 2,5 mm sur le pointé dev sur la mire & une

distance d’environ 100 m;

. si on utilise un T16, I'écart type sur la mesure\est de I'ordre de: 2,5 mgon

(valeur usuelle) ;

. I'écart type sur la mesure d'une distariye de I'ordre de 100 m a la chaine est au

mieux det 10 mm.

Pour une distandep de I'ordre de 100 m et un andfede I'ordre de 90 gon, on obtient :
o4 =+ 5 mm. Cette précision est largement suffisante pour les travaux courants. Elle
dépend essentiellement de la précision du mesurabe.de
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Cas ou si la distance
suivant la pente Dp n’est pas mesurable

C'est le cas si la pente est irréguliére, sur un
terrain fortement bosselé, par exemple, s'il
y a des obstacles, etc.

Méthode

Il faut calculer la distance horizontalh

de la station S a partir des lectures sur une
mire posée en A (fig. 6.4.). Sur un tachéo-
metre optico-mécanique, ceci peut étre
effectué par stadimétrie avec une précision
médiocre (voir stadimétrie en nivellement

Fig. 6.4. : Distance suivant direct, chapitre 5).
la pente non mesurable

On détermineDh par stadimétrie & partir
des lecturesn,, m, etV.

La dénivelé\H est ensuite déterminée par|:AH = ht + Dh.cotanV —Lm

Dh.cotV étant la dénivelée instrumentale nakbe

m Or, on cherche a calculBh en fonction des
P 2 lecturesm, etm, sur les fils stadimétriques
(fig. 6.5.).
AT L Rappel (voir le chapitre 5, § 1.2.6) :
-2 T o
F\\a N - a est I'angle stadimétrique ; la constante
k\( s m stadimétrique correspondante est :
t AN
NG 1
S h K=———-=100
@ i 2tan(a/2)
‘ Dh ‘ SoitL la longueur interceptée sur la mire, on
, L e a:L=hm,—hm
Fig. 6.5. : Stadimétrie avec visée inclinég

. 1 1
t:L = Dh [[ - J
S0 tan(V—a/l2) tan(V+ al2)

- 1+ tan(V) [tan(a/2) 1-tan(V) [tan(a/2)
donc:L = Dh[[ tan(V) — tan(a/2) tan(V) + tan(a/2) J
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L _ 2tan(a/2) [0 1+ taﬁV] _ cotarfV + 1

enfin ; .
Dh tar’V —tar’(a/2) K[1- cotadV Qarf(a/2)

Finalement, on obtient :

Dh = K[L Dsinzv[l—%%%q et AH = ht+ D, CtotarV — Lm

Remarque

PourV = 100 gon, on retrouve I'expression issue de la stadimétrie pour le nivellement
directDh =K.L ou L est la longueur interceptée sur la mire.

Dans la pratique, cette expression est simplifiée en considérant que I%&Z%yg

est négligeable devant Y.étant I'angle vertical lu sur une graduation quelconque de
la mire, on obtient les expressions approchées employées ci-dessous :

Dh = K[l &in’V

in(2V

AH = ht+ KL kinV[kosV = K[L —Lm

Il existe d’autres méthodes qui sont abordées dans le chapitre 4.

Verification de la validité de cette approximation

Cette approximation revient a dire que, sur la mire (fig. 6.49,H m, m,. sinv.

L'erreur commise sur la distance horizont@a par
I'approximation précédente est de : m,

0 ~
ADh = K [L ESinZVQQ—@—rj—\—/
4K

0

]
Dh %IADh =

) cotar%VD 0

K [Bin V%_?D 0

Pour une distance horizontalede = 100 m, une erreur
surDh de I'ordre du millimétre apparait podr= 64 gon.

Dh

L= (2KtanV)*—1

Fig. 6.6. : Approximation
Compte tenu que la précision de lecture des graduatiaons
d’'une mire a 30 m donne une incertitude inhérente a la
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stadimétrie de I'ordre de 14 cm, on peut considérer que I'approximation précédente est
tout a fait justifiée, son influence sur le résultat étant négligeable devant celle de I'erreur
de lecture sur mire.

La précision espérée sur la connaissance de la déniveld¢ est calculée comme suit :

En dérivant I'expression simplifiée donnaii : AH =ht+K.L

stZV —Lm, on obtient :

d(AH) =K L.cos(2) dV,,q + K.db Y + e+ dLm

et commeK.L.sir?V = Dh, on obtient, en termes d’'écart-type :
Dh [tos(2V 2 sin(2V)?
O = [P g, ] 0F g+ [ K Co ST+ (ahy? + (dLm)?
sin™V
On peut estimer la précision de lecture sur mitelanm jusqu'a 30 m de portée. |l faut

deux lectures pour déterminigrdonco;, = = 1,4 mm (1[2 ).

K vaut genéralement 100. Si I'on utilise un TaG = + 2,5 mgon.
On obtient un écart type sfiH de :

« 2 mm poutV =100 gon;
. 2cmpouV= 90gonAH=4 m,;
.« 5cmpour=75godH =12 m.

Pour une visée proche de 'horizontale, la précision obtenue reste donc correcte mais se
dégrade au fur et a mesure que la visée s’incline.

Remarque

Voir les chapitres 5, § 1.2.6 et 4, § 4.1 au sujet de la précision sur la connaissance de la
distance horizontalBh par cette méthode.

Certains tachéometres dits « autoréducteurs » permettent de lire directement cette dis-
tance grace a un systeme de fils stadimétriques a espacement variable en fonction de
I'inclinaison de I'optique, mais le principe de base restant la stadimétrie, la précision
demeure médiocre et ne fournit qu’un ordre de grandeDhaeiAH, (voir le chapitre
4,84.2).
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Nivellement indirect
avec un théodolite muni d’un IMEL

Il est possible de monter un instrument de mesure él¢
tronique des longueurs (IMEL) sur un théodolite clas
sique. Par exemple le T16 ou le T2 peuvent ét
équipés d'un DI1600, distancemétre a infrarouge qui
se monte sur la lunette ; le point de visée sur le réfle
teur est alors décalé vers le bas pour tenir compte
décalage vertical entre I'optique de visée et le distang
métre. On peut aussi utiliser directement une statig
dont le distancemeétre est intégré et coaxial a I'optiq
de visée, par exemple : optiquepaxiales des | |
TC1000, TC1010.

L'IMEL permet de connaitre la distance inclinBe
avec précision. Par exemple, un DI1600 est donné g
le constructeur Wild pour un écart type fl€3 mm
+ 2 ppm) soitt 5 mm pour 1 km.

T16 + DI1001. Doc. Leica

Le principe de la mesure est alors celui décrit au para
graphe 1., figure 6.1. : I'appareil mesure et affithe
Suivant le modele, il peut aussi calculer et affidberAH, etc?

Les portées moyennes sont celles comprises entre 500 m et 1 500 m.

Pour des portées supérieures a 500 m, il faut tenir compte de deux erreurs systématiques
dont l'influence ne peut plus étre négligée : I'erreur due spleéricité terrestre et

'erreur due a laréfraction atmosphérique. Chacune de ces deux erreurs peut étre
corrigée séparément. Leur correction globale est appetésction de niveau appa-

rent. Cette correction est appliquée a la dénivelée ; elle est toujours positive.

Tous les raisonnements de ce paragraphe sont faits a partir de la dénivelée instrumentale
Ah; (voir définition 8§ 1). La dénivelée réelle est obtenue ensuite a partir de la dénivelée
instrumentale par la relation :

| AH=Ah +ht—hv

L Voir aussi le chapitre 7, paragraphe 3. sur les stations totales.
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Les deux phénomeénes seront étudiés séparément afin de détailler leur influence et leur
importance respective. L'étude des deux phénomenes améne aux formules finales du
paragraphe 5.3.

Sphériciteé terrestre

Les surfaces de niveau terrestres ne sont pas planes. Localement, elles peuvent étre
assimilées a des spheres de rayon moRRgs ) a l'altitudeH. Cette « sphéricité » de
la terre induit des erreurs lors d'une visée de nivellement indirect (fig. 6.7.).

Erreur sur la dénivelée instrumentale

L'opérateur doit mesurer la dénivelée instrumenMilenais, en fait, il mesumh’; plus
petite (fig. 6.7.). L'erreur commise est toujours négative et vaut :

2
Sy = —% = A, —Ah, ol
N

Dh est la distance horizontale de vig#e= Di.sinV,

R, est le rayon moyen de la teRg= 6 380 km.

On admet que le rayon de courbure moyen du géoide est trés voisin de celui de I'ellip-
soide, puisque les ondulations du géoide par rapport a I'ellipsoide ne dépassent pas 14 m
en France (voir chap. 2, § 6.1). La dénivelée instrumentale corrigée de la sphéricité vaut
donc:

2
Ah, = Di.cos/ —s,, = Di.cos/ + % sin’V

Fig. 6.7. : Sphéricité terrestre
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Erreur sur la distance horizontale

A partir de la distancBi mesurée, la distance horizontale calculée esthsinV (fig.
6.7.) alors que la distance réelle est la longueur de I'arc tm, que I'on peut assimiler a la
corde tm etant donnée la valeurRlgpar rapport ®i. L'erreur commise est positive si
2
V < 100 gon et négative ¥i> 100 gon, elle vaut : sy, = DR—h cotv.
N

La distance horizontale corrigée de la sphéricité vaut :

.2
Dh, =Di . sinV —s,,, = Di . sirf\/—DR—' sinv . cos/
N

Dh, représente la distance horizontale réduite a I'horizon du point t. Du fait de la sphéri-
cité terrestre, cette distance est différente si on la réduit a I'horizon du point visé P (voir
fig. 6.8. et chap. 4, § 4.7).

Applications

a) Application 1|

Démontrez les expressions gg et s, don-
nées aux paragraphes 5.1.1. et5.1.2.

Solution

Dans le triangle tmP (fig. 6.8.) on peut écrire|:
Di _ Dh Ah,

sin(100+ a) sin(100—i—2a)  sin(i + a)

Dans le triangle tnP, on obtient de méme :
Di _ Dhp _ Ah,
sin(100—a) sin(100-i)  sin(i + a)

Cette derniére relation servira ultérieurement
(voir § 6).

On détermine ensuite thstance horizontale Fig. 6.8. : Formules pour la sphéricité
Soit :
Dh, = Di [kog(i +2a)
cosa
cos [Ocog 2) — sini [kin2a
cosa

Di[cos‘ 2 cofa—l_sini 2sina Ebosa}

cosa cosa

donc :Dh, = Di

enfin :Dh,
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Aprés simplifications et en considérant queccesl, on arrive a :

Dh, =Di.[sinV — 2.sim.cos/]

On peut écrire sina = bh, ;
Donc :
. . . .2
Dh, = —L 2V < b rsinv[ 1- 2299 | = pi Csinv - 2= sinv Coosv
1 + Di [Eosv Ry Ry
Ry

On détermine ensuite t&nivelée instrumentale c’est-a-dire :

_ Dilkin(i + a) _ ~; sini [kosa + sina [tos
Ah, = = Di
cosa cosa

: . . . . Dh, _ .
Avec cowr = 1, on obtient Ah, = Di [cosV + sina [sinV] = Di [cos\/ + Z_Rt EBmVJ
N

-2
Donc, en considérant qid, = Di.sinV, on obtient :Ah, = Di CcosV + DU gintv
N

Ou encore, en utilisant I'expression complététie:

Di® iV, _ Di®5in’V

Ah, = Di [cosV + = - .
2(Ry + Di [osV) 2(Ry + Di [tosV)

b) Application 2 |

Evaluez la distance horizontale & partir de laquelle I'erreur de sphéricité sur la déni-
velée dépasse 2 cm.

Réponse

Dh = 505 m. Pour cette distance, I'erreur Blirvarie de 6,3 mm powf = 90 gon a 4
cm pourV = 50 gon. Elle peut donc étre négligée dans une mesure a la chaine mais pas
avec un IMEL (voir chap. 6, § 6).

c) Application 3 |

Donnez I'ordre de grandeur des erreurs dues a la sphéricité de la terre sur I'exemple
suivant :Di = 3,5 km,V = 90 gon (notez que cela induit une dénivelée de l'ordre de
548 m).

Réponse

Lerreur de sphéricité est desy, = 937 mm.

Lerreur sur la distance horizontale est dg,:= 297 mm.
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d) Application 4 |

Donnez une démarche de calcul fournissant la valeur « exacte » c'est-a-dire sans
approximation, des erreurs de sphéricité et évaluez les erreurs commises sur I'exemple
précédent (voir 8 5.1.3.3) en utilisant les formules approchées.

Réponse(fig.6.8)

Sy, =Ah, —Di.cos/ = (CP R, ) —Di.cos,

CP’ =R+ Di?-2R,.Di.cos(200 V).

Sur 'exemple précédent, on obtiesy,; = 936 mm soit un écart inférieur au millimetre.
De méme, on peut calculer I'erreur sur la distance horizontale, soit :

Spn, = DisingV) —R.2a,,

a est calculé comme suiDi? = R + (R + Ah) 2 — 2R,. (R + Ah) . cos(2)

Sur I'exemple précédent, la valeur de I'erreur est toujours la suivagte 297 mm.

On peut donc conclure que, dans le cadre des mesures courantes, les formules donnant
Ah, etDh sont suffisamment précises.

e) Application 5 |

Donnez un ordre de grandeur de I'angleehtre la verticale du point de station et la
verticale du point visé pour une distance horizontale de I'ordre de 3 km.

Réponse

2a = 30 mgon poubh = 3 km.

Réfraction atmosphérique

Le trajet optique du rayon lumineux issu du théodolite n’est pas linéaire (fig. 6.9-a.). Il
estincurvé vers la terre par le phénomene de réfraction atmosphérique : on peut assimiler
I'atmosphére a une succession de couches de densité différente décroissante du sol vers
la haute atmosphére ; le rayon lumineux subit alors une déviation vers le sol en chaque
point de sa trajectoire.
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Fig. 6.9-a. : Effet de la réfraction atmosphérique

L'angle de déviationgngle de réfractionnotér) est fonction de la température et de la

pression le long du trajet. L'angle de site iié@lst :i” =i —r.
mra ) Le rayon de courbure du rayon lumineux
,i.. , (infrarouge, laser) est d’environ six a huit
LN /7 fois le rayon terrestre moyen
| . gt
0.20 |_ ___________________ J (R = 6_,2 Ry). On d?fl'nl'[ unmodule de
o1s L | réfraction atmosphérique mra comme
’ I U’ (R | H-
011 oo A ! ! suit :
H | | | |
| o o Ry
L. .1 _ i _ j Heure solaire mra= -7 = 0,16
£ = < - <
o 0 N ©O <

— ~N

Fig. 6.9-b. : Evolution du (mra) dans la journde Mmra est minimal aux heures les plus
chaudes de la journée.

Au niveau de la mer et a 20°8ya = 0,16: c’est la valeur moyenne habituellement

adoptée (fig. 6.9-b.). La valeur moyenne adoptée par le constructeur Leica sur ses appa-
reils électroniques est de 0,13.

Le minimum, de I'ordre de 0,11, étant stable d’un jour a I'autre et atteint aux heures les
plus chaudes, c’est a ces moments-la que I'on effectue les longues visées géodésiques,

bien gu’a ces moments le pointé soit rendu plus incertain a cause du flamboiement de
I'air.

1 Dans les appareils les plus récents, I'opérateur peut modifier cette valeur.
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Erreur sur la dénivelée instrumentale

L'opérateur mesure la dénivelée instrumenfdig alors qu’il devrait mesurekh,. Ceci
vient du fait qu’il observe I'angl® alors qu’il devrait observer I'anglé/(+ r) (voir
fig. 6.9-a.). Lerreur commise, notég,, est toujours positive et vaut :
Dh’
Fa, = mra=— = Ah/' —A4h
Ah ZRN I 1

L'expression de la dénivelée instrumentale corrigée est donc la suivante :

-2
Ah, =Di.cos/ —r,, = Di.cos/ —mra % sin’V

N

Erreur sur la distance horizontale

Si I'on assimile l'arc tP a la corde (voir fig. 6.9-a.), I'opérateur mesure la distance
horizontale th =Di.sinV. Or, il devrait mesurer la distance tnDEsin(V +r). On note
I'erreur commise,,,. Cette erreur est négativevsk 100 gon et positive 8> 100 gon ;

2

Dh
elle vaut rrp, = —mra — cotV

L'expression de la distance horizontale corrigée est donc la suivante :

-2
Dh, = Di.sinV —rp,, = Di.sinV + mra 2D_RI sinV CcosV

N

Applications

a) Application 1 |

Déterminez a partir de quelle por@h I'erreur sur la dénivelée dépasse 1 cm, sachant
quemra=0,16.

Réponse

893 m et 2 cm a partir d@h = 1,26 km. L'erreur commise sidh est de 'ordre de
2 mm sur 1 000 m pous = 90 gon.

b) Application 2 |

Donnez un ordre de grandeur de I'angle de réfractpsurDi = 3 km etmra= 0,16.
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Réponse

D’apres la figure 6.10., on peut écrirBi:= 2r

Donc : 1 4gians = Mra % soitr = 2,4 mgon.

c)Application

Démontrez les formules des erreurs dues a
la réfraction atmosphérique.

Réponse

On calcule dans un premier tempsiémi-
veléeinstrumentale. Elle vaut

Ah, =Di . sin ( —r) soit

Ah, =Di.[sini . cog — co$. sinr].

R etR=R/mra.

rad

r étant petit, cas=1 et sim =r, et comme
V = (1004), il vient :
Ah, = Di.[cosV —r.sinV].

Fig. 6.10. : Formules pour la réfraction

Or nous avons vu quara.R =R

D’autre part, on constate expérimentalement que I'angle au cergse @oportionnel
a I'angle au centrec®(fig. 6.10. et 6.7.), donc :
r=mra.a = mrap—fl,soit:r = mra 28IV,

.2
Finalement, on écritAh, = Di.cos/ — mra IZD_FIQ sin’V

N
Dans un second temps, on calculdiktance horizontale.
La distance horizontale réelle &, = Di.cos{—r), c’est-a-dire :
Dh,=Di.[cod .cog + sin.sin] = Di.[sinV + cos/. sinr].

.2
En reportant le résultat précédent, on obti@ft, = Di . sinV + mra Eé— sinV [ktosV

N

Correction de niveau apparent

Les erreurs de sphéricité et de réfraction sont généralement considérées ensemble, en une
erreur globale nomméerreur de niveau apparent On définit donc la correction de

niveau apparent, noténa, comme la somme des corrections de sphéricité et de réfrac-
tion. Ces deux corrections vont toujours en sens inverse I'une de l'autre, mais sont
proportionnelles aux mémes termes. Elles sont donc simples a ajouter.
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Les expressions de la dénivelée instrumertbleet de la distance horizontale réduite a
I'horizon du point de station Bhg aprés correction de niveau apparent :

Ahi = Di Ebog/+§l§ﬂl@ Di? sinfV

N

Dh, = Di CsinV + Lm;%:%) Di CsinV CtosV
N

Ces formules sont utilisées par les calculateurs des théodolites électroniques qui mesu-
rentDi ; c’est pourquoi elles sont données en fonction de la distance inbiinBeur la
dénivelée instrumentalsh,, on peut préférer I'expression faisant apparaitre la distance
horizontaleDh qui est utilisée en nivellement géodésidbk,étant déduite dBr, elle-

méme calculée a partir des coordonnées des points.

Ahi = Dh Et:otarv+ﬁl‘—g"a2 Dh?

N

l1-mra

On noteq le coefficient de niveau apparentsoit :q = R
N

Les corrections sont alors :

. lacorrection de niveau apparent sur la dénivelé&na = K%Q th
N

. la correction sur la distance horizontale :

C'na = (Mra—2) Dht2 CcotarVv
N

Cnaest toujours positive.

C’na est négative 8f < 100 gon et positive 8 > 100 gon.

2
(thm)
15, 2
Cna est exprimée en métrebh est exprimée en kilométres et arrondie au métre. Le
coefficient 15,2 est calculé a partir shea = 0,16 etR = 6 380 km.

On utilise généralement poGnal’expression simplifiéesuivante [Cna,, =

Remarque

Afin de déterminer directemenira de maniere expérimentale (voir § 5.3.2), le coeffi-
cient de niveau apparent peut s’écrire comme suit :

_l1-mra_a-r _ Va*+Vs—200
2Ry Dh 2Dh

q
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Applications

a) Application 1 |

Calculez la correction de niveau apparent a apporter aux mesures suivantes :

Di = 500,145 my = 80,3622 gon.

Réponse

La correction sur la distance horizontale@sta= — 1,0 cm don®h = 476,527 m ;
la correction sur la dénivelée &ta= 1,5 cm dondh, = 151,859 m.

Dans les stations totales, la prise en compte est automatique et permanente ; elle peut
étre désactivée. Sur les modéles les plus récents, la valeuageut étre saisie par
I'opérateur.

b) Application 2 |

A partir de quelle distance horizontale obtient-on une erreur de 1 cm sur la dénivelée
et sur la distance ?

Réponse

. Surla dénivelée instrumentale, on a (@ra) . Dh?/(2R) = 0,01 d’otDh=389,7 m ;
. Sur la distance horizontale, onraré — 2) .Dh?/(2R. tarV) = — 0,01 m, soit :

. Dh=2101 m pouV =99 gon;
. Dh=939 m pouW =95 gon;

. Dh=662 m poui =90 gon.

Détermination expérimentale du module mra

Si, lors d’'une manipulation, les conditions de température et de pression sont éloignées
des valeurs moyennes (pour lesquettea = 0,16 est donné), il est possible de déter-
miner expérimentalement la valeur moyennendgasur le lieu méme de la manipulation.

Ceci se fait par visées réciproques simultanées (fig. 6.11. : une premiére visée de A vers
B et une seconde de B vers A) de maniére a avoir un méme coefficient de réfraction
atmosphérique pour les deux visées.
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\ 2.a /

'

\ [ /

Fig. 6.11. : Visées réciproques simultanées

La visée doit étre suffisamment horizontale pour pouvoir négliger les effets des variations
de pression le long du trajet du rayon lumineux. De méme, il faut éviter des variations de
température et d’humidité, par exemple le passage au dessus d’une surface plus chaude
ou plus froide, etc.

On voit sur la figure 6.11., qui superpose les effets de la sphéricité et de la réfraction, que :

(Vy—a+r)+ (Vg—a+r) =200 gon.

Dh
M étant le milieu de AB, il s’ensuit U, , 4 = —— M
q adian Z(Rn ; ”M)
etr = mra—hM
radian 2(RN I IM)

On démontre (voir § 6) queDh,, = Di Dcos%—/%yﬁg , distance horizontale réduite a
I’horizon du point M.

En toute rigueurH,, représente ici la hauteur du point M au-dessus de [l'ellipsoide.
Notons que cette hauteur est [égérement différente de I'altitude au-dessus du géoide (voir
chap. 4, § 7.1.4).

+ — —

En regroupant ces formules, on obtientira = 1 + - E(RN Hi) (200 Vs = Ve)
200 ; IIVB—VAD
Di EbOSDTD
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Application

A partir des données ci-dessous, déterminez une valeur expérimemtae de point
A est situé a Antibes ét, = 130,132 m.

Dans ce tableauDh et Ahi sont calculées pour chaque visée par= Di.sinV et

Ah, = Di.cosV.
Pt : Ve Voo Vo Dh Ah;
Sta.| viss | DM | (gon) | (gon) | (dmgon)| VOYE" ) (m)
A B 2501,646 | 98,1414 301,8576 10 98,1419 2500,580 73,005
B A 2501,650 | 101,8785 | 298,1203 12 101,8791 2500,560 -73,830

La manipulation est effectuée comme suit un théodolite est stationné sur chaque
point et, au méme instant, chaque opérateur vise le centre de l'optique de l'autre
théodolite. On mesure ainsi la dénivelée entre les axes des tourillons des deux instru-
ments. Si I'on désire obtenir la dénivelée entre les points stationnés, il suffit d’ajouter
la différence de hauteur de station a la dénivelée instrumentale.

La distance incliné®i est mesurée ensuite. Notons que la précisioDisinflue peu
sur la connaissance dea: on peut arrondiDi au meétre prées, ce qui autorise a prendre
indifferemmentDi ouDh dans les formules. De mérmRgourra étre pris a 10 km pres.

Réponse

. Laltitude de A étant de 130,232 m, la dénivelée moyelthg, etant de 73,418 m,
il s’ensuit que I'altitude du point milieu M els, = 166,941 m. Ce point étant situé
a Antibes, lieu ou le Géoide est a environ 8 m au-dessus de I'ellipsoide, on utilisera
dans le calcul la valett,, = 175 m (en faitH ayant tres peu d’influence suonra,
on peut donnek,, a 50 m pres).

. Onretrouvemra= 0,16 a partir des valeurs du tableau et en prédian®,5 km.
Notez que I'on retrouve le méme résultat si 'on néglige la hauteur du point A au-
dessus de l'ellipsoide, trés inférieurBa

. On en déduit la distance horizontale AB et la dénivelée AB aprés correction de
niveau apparent, soit

depuis A : depuis B :
Dh,; =2 500,58 — 0,026 = 2 500,554 mDh,, = 2 500,560 + 0,027 = 2 500,587 m

AH,; =73,005+ 0,412 =73,417m AHg, =-73,830 + 0,412 = -73,418 m
Les valeurs moyennes soridh,g = 2 500,571 m eAH,, = 73,418 m.

Les valeurs moyennes issues du tableau, calculées sans correction de niveau apparent
sont identiques aux arrondis pré3h,, = 2 500,570 m ef\H,; = 73,418 m

254 NIVELLEMENT INDIRECT



A titre indicatif, on peut calculer les valeursrdat dea pour cette viséer:= 20 dmgon
eta =125 dmgon.

En conclusions les moyennes des valeurs non corrigées éliminent les erreurs de niveau
apparent.

On vérifie sur les valeurs numériques que I'erreur de niveau apparent est plus importante
en dénivelée, environ 41 cm, qu’en distance, environ 3 cm.

On obtient une trés bonne approximation de la correction sur la dénivelée en utilisant la
formule approchée suivant®h,%/15,2 = 0,411 m.

L'ordre de grandeur deest comparable a I'erreur d’'index calculég ce qui indique
gu'il faut apporter un trés grand soin aux mesures et aux mises en station pour obtenir
réellement la valeur dara.

Une étude de la sensibilité de la formule donmamaten fonction des différents parame-
tres mesurés permet de vérifier que le parameétre prépondérant est la diffégendg,(
qui doit donc étre mesurée trés précisément, au décimilligrade pres.

Ce sont les portées supérieures a 1 500 m.

Sur de telles portées, les visées seront réciproques &fin

d’éliminer I'erreur de niveau apparent. L'arrété du 21 '8
janvier 1980 fixant les tolérances a appliquer aux \ W M/_QB
canevas topographiques impose des visées réciprogues % Dh
pour toute détermination d'altitude par niveIIementH A /'
indirect ; ces visées pourront étre simultanées ou nop. M \V”’D““ ;

Si le point visé n'est pas stationnable, il sera visé \ /

depuis au moins trois autres points connus avec des \ /’
visées ne dépassant pas 2 km. \ /’

L'opérateur stationne en A et vise le point B. En raison- \ /n\v
nant toujours sur la dénivelée instrumentale, il lit \\ /
I'angle zénithal V, et la distance inclinéeDi \/
(fig. 6.12.). L'opérateur stationne ensuite en B et vige yC
A illit Vg etDi.
Fig. 6.12. : Longues portées

La distanceDi finale est la moyenne des deux lectures
indépendantes.
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Les formules a appliquer sont les suivantes :

. : TP o -V
. Sil'on mesure la distance inclin&a : Ah, , =Di.sin 9%%

La distance horizontale a I'altitude moyenne de M asdh,, = Di.cos%}‘/—-——-—B ;VAE

. Sil'on déduit la distancBh des coordonnées de A et B (nivellement indirect géodé-
sique), on calcule généralement la distance horizobthlg a I'altitude moyenne
entre A et B (altitudél,, du point M au-dessus de I'ellipsoide (voir la démonstration
auchap.4,87.1et7.2):

. -V,

Dr, distance réduite a la projection, est déduite des coordonnées de A et de B.

Do, distance réduite a I'ellipsoide, est calculée a partrdeuisDh a partir deDo (voir
le rappel des formules au § 2).

Démontrons les formules @, etAh,,g .

a. Pour la formule donnari2h,g, on reprend
les formules du paragraphe 5.1.3.1. avec un
angle de site corrigé de la réfracti@n=i —r).

On obtient alors (fig. 6.13.) :

Dh. =Di cos(i’ +2a)
A cosa

etDh, = Di £93
cosa
soitDh, = Di cos' [tos2x —sini' [kin2a
cosa
Dh, = Di
cos’'(2 coda — 1) — sini’ [2sina [cosa
Fig. 6.13. : Démonstration cosa
des formules Dh, = Di

[2(cosi' [(cosa — sini’ [kina) — &S'J ,
cosa

Dh, = 2Di.cos( +a) —Dhy

+
Donc :Dh,, = w =Di . cos{ +0).
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Sur la figure 6.13. on voit qué™:=i —r = 100 -V, —r eti" + 2a =V, +r — 100.

o . . - Vg -V
Par addition, on obtient : 2(+ a) = Vg -V, soiti” + a = 2—2

, . . : -V
Finalement, on obtient la formule exacte suivarid,, = Di cos@%%.

b. La formule donnamnih, est démontrée ainshh; = Di J—Hmclo;a =Dh,g _(_tancl)s;a

Considérons que est petit, alors cas= 1 et I'on obtient la formule approchée suivante :

(VB_VA) =Di . sin (VB_VA) )

Ah,=Dh,g . tan > >

Sur le terrain, le nivellement indirect reste dans son principe général identique au nivel-
lement direct. Les parcours effectués sont des cheminements mixtes encadrés ou fermés
sur lesquels on calcule I'erreur de fermeture altimétrigugui est ensuite répartie sur

les dénivelées du parcours (voir le chapitre 5, § 1.5 et § 1.6).

La tolérance sur la fermeture &8st ZTi2 , Ti étant la tolérance sur I'écart entre deux
déterminations indépendantes de chaque dénivelée (visées réciproques, voir les formules
réglementaires au paragraphe 9.) La seule différence réside dans le fait que chaque
sommet du parcours est stationné et que I'on peut ainsi faire des visées réciproques pour
obtenir des moyennes sur les mesures... sauf pour les points rayonnés (fig. 6.14.).

-~/

Fig. 6.14. : Cheminement de nivellement indirect
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Les dénivelées se calculent de proche en proche.

La distance horizontale entre A et B a 'altitude moyenne entre A et B est donnée par :

finalement :AH, 5 = %(cosvAB —Cc0sVg,) -

2 2
En pratique, on calcule chaque dénivelée et on en fait la moyenne (voir exemple de carnet
. g AH g — AH
de terrain § 8) : la dénivelée de A vers B edH,, , = %

Remarquez quaH,, est de signe oppose\al,,.

Remarque

Si a chaque statidmt = hy, alors on peut écrire :

. -V, - [Vas—V
_ AB BA[] — AB BA[]
Dh,g = Di IZbosD—2 0 et AH = Di ESlnD—2 0

Dans le cas de visées réciproques, on peut négliger la correction de niveau apparent
puisgu’elle s’élimine dans le calcul de la dénivelée moyenne (voir les calculs ci-dessus
et 'exemple du § 5.3.2).

Dans les tableaux suivants, les corrections de niveau apparent sont indiquées pour cal-
culer chaque dénivelée (et pour obtenir un ordre de grandeur). En fait, ces corrections
s’éliminent dans la dénivelée moyenne.

De méme, les corrections de niveau apparent sur les distances s’éliminent dans la
moyenne : elles sont de signe opposé puisque, lors de visées réciproques, & Eshgle
supérieur a 100 gon pour la visée aller, il devient inférieur a 100 gon pour la visée retour.
Ceci est vrai a I'erreur de niveau apparent prés : en effet, pour deux visées trés proches
de I'horizontale, on peut obtenir deux anglésupérieurs a 100 gon ou deux angles
inférieurs a 100 gon. Ceci dépend également des hauteurs relatives de station et de
voyant.
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Exemple de nivellement indirect trigonométrique
L'altitude de départ esi,, = 130,232 m. L'altitude d’arrivée e, = 227,482 m.

Les tolérances calculées s'appliquent a I'écart entre deux déterminations d’'une méme
dénivelée (voir la formule au § 9). Ces tolérances sont calculées pour des visées récipro-
gues simultanées bien qu’elles ne le soient pas toutes.

Les corrections de niveau apparent sont calculées avec la formule siriiffies, 2. Il
est possible de vérifier que le résultat reste identique au milliméetre prés en utilisant les
formules complétes.

Le tableau suivant reprend le carnet de terrain du nivellement indirect trigopnométrique
du cheminement 54-2-31-32-33-64-3 encadré entre les deux reperes 54 et 3 ;

Pt.
Sta v'is II:: Di “:::: v mDohy. Cna A:"é;‘) Dimoy. | Comp.” | Altitude
m m gon gon m mm TE:Ia(:t{) m mm m
54 | 2 | 167|512,653 | 982427 | 982527 17 =11 130,232
1.7 301,7373 14,061
2 | 54| 172|512,642|101,7456 | 101,7516 | 512,454 | 17 512,648 144,282
1.7 208,2424 1,0/3,8
31 | 172| 487,414 | 96,7032 | 96,7132 16 -10
1.7 303,2768 25,194
31 | 2 | 167|487,422|103,2849 | 103,2909 | 486,768 | 16 487,418 169,466
1.7 296,7031 1,0/37
32 | 167|624,241 | 98,1287 | 98,1387 26 -13
1.7 301,8513 18,254
32 | 31 | 171]624,253 |101,8605 |101,8665 | 623,979 | 26 624,247 187,708
1.7 298,1275 20/44
33 | 171(702884 | 983176 | 98,3276 33 =15
1.7 301,6624 18,520
33 | 32 | 166702863 |101,6723 | 101,6783 | 702,630 | 33 702,874 206,213
1.7 208,3157 30/4,9
64 | 166|538868 | 999759 | 99,9859 19 =11
1.7 300,0041 0,113
64 | 33 | 171|538,866|100,0126 | 1000186 | 538,867 | 19 538,867 206,315
1.7 299,9754 30/4,0
3 | 171412036 | 96,7193 | 96,7293 I1 -9
1.7 303,2607 21,176
3 | 64| 170|412,045|103,2682 | 1032742 | 411,496 | 11 412,041 227,482
1.7 296,7198 1,0/33
2 97,048 | 3278,09| —69
" 6,9 cm
Tol.: 9.9 cm

* compensation
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Tous les écarts, colonne Ecarts/tolérances données en centimétre, et la fermeture sont
dans la limite des tolérances.

La distance inclinédi moyenne est calculée a partir de la distance horizobtale
moyenne et de la dénivel&1 moyenne. Elle sert a la répartition des compensations.
L'écart de fermeture est répaproportionnellement aux longueurs de viséeplus

logique que proportionnellement aux valeurs absolues des dénivelées (méthode usuelle).

Exemple de nivellement indirect géodésique
Les tableaux suivants détaillent le calcul du cheminement encadré 64-65-66-67-68.

L'altitude de départ edtly, = 325,461 m. L'altitude d’arrivée ell,, = 551,370 m

Sta | Pt. E(m) Dr kr Do Hy Dh Vs (gon) Vo Vmoyen
vis. N (m) m ck':{ m m m Ve (gon) | dmgon gon
64 | 65 | 982143,214 | 947,204 325 94,1321 4 94,1323
156 441,142 305,8675
65 | 64 | 983065364 | 947,204 | 8,6 | 947,285 | 369 | 947,346 | 105,8757 7 105,8761
156 657,554 294,1236
66 1115,040 96,2971 8 96,2975
303,7021
66 | 65 | 983745441 [ 1115040 | -8,7 | 1115137 | 446 | 1115,192 | 103,7118 7 103,7122
157 541,188 296,2875
67 1197,349 98,1519 4 98,1521
301,8477
67 | 66 | 984872,358 | 1197,349 | —8,8 | 1197,454 | 496 | 1197,500 | 101,8578 4 101,858
157 945,789 298,1418
68 955,360 97,4523 4 97,4525
302,5473
68 | 67 | 985475665 | 955,360 | —8,8 | 955,444 | 532 | 955,476 | 102,5555 7 102,5559
158 686,554 297,4438
Sta | Pt. Dh Vmoyen | mra | Cna AH Tol. (cm) AH Comp | Altitude
visé m gon mm m Ecarts m m m
64 | 65 94,1323 | 0,11 | 59 87,623 6,4 325,461
65 | 64 947,346 105,8761 59 | -87,631 -0,7 87,627 | 0,021 | 413,107
66 96,2975 | 0,13 | 82 65,034 7.4
66 | 65 | 1115192 | 1037122 82 | 65019 -0,6 65,067 | 0,021 | 478,154
67 98,1521 | 0,15 | 94 34,864 7,9
67 | 66 | 1197500 | 101,8580 94 | -34,865 -0,1 34,864 | 0,021 | 513,033
68 97,4525 | 0,12 | 60 38315 6,4
68 | 67 955,476 102,5559 60 | -38320 -0,5 38,318 | 0,021 | 551,370
Y 4215514 225,859 | 0,084
fy= -84 cm
Tol.: 14,1 cm
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Remarque

. Ladistance réduitBr est déduite des coordonnées des points stationnés. Elle est
déduite dDo distance « au niveau zérde = Dr/(1+kr) elle-méme déduite deh
distance horizontale « au niveau de la vis@= Do.(1+H,,/R).

. Lesvisées sont réciproques et simultanées ; on travaille en canevas de précision
(zone 1ll).

. Laltitude d'un point M milieu de AB est calculée au metre pres par la relation
suivante :H,, =H, + Do/ tan {,/2) ouDo. cot {/,/2).

. Pour toutes les mesures, la hauteur du voyant est égale a la hauteur des tourillons.

. krreprésente leoefficient d'altération linéaire. Manuellement, il est déterminé
par interpolation dans le tableau donné au chapitre 4, paragraphe 7.1. On le déter-
mine a partir des coordonnées du point milieu de chaque visée (coordonnées arron-
dies au kilometre eK et a 100 m elY).

. mraest calculé a titre d’'information : sa valeur est proche de la valeur moyenne
0,16.

. AH=Di.cosV/ + Cnaest calculée pour chaque visée de maniére a déterminer I'écart
entre deux déterminations indépendantes. Cet écart calculé en centimetres est a
comparer a la tolérance (colonf@.) donnée en centimetres.

. La colonneAH faisant apparaitre la dénivelée moyenne peut étre directement cal-
culée avec la formule AH = Dh.tan[(V;—-V,)/2] car a chaque viséat = hy, la
dénivelée instrumentale est aussi la dénivelée réelle.

& Les tableaux NIVINDG.XLS et NIVINDT.XLS permettent d’'effectuer ces

calculs.
Ewxcal 7

Ces tolérances sont extraites de 'arrété du 21 janvier 1980 fixant les tolérances applica-
bles aux levés a grande échelle entrepris par les services publics. Elles peuvent étre
utilisées a titre indicatif pour les travaux courants.

Chacune des tolérancEssuivantes s'applique a I'écart entre deux déterminations indé-
pendantes d’'une méme dénivelée par visées réciproques. La tolérance sur le chemine-
ment complet sera la suivante (voir 'article Ill B 2 de I'arrété de janvier 1980) :

T o T
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Dénivelée calculée a partir de la distance horizontale
La dénivelée est donnée pa&xH = ht—hv+ Dh.cotvV + Cha=ht—hv+ Dh.tan + Cna
avecCna= q.DR. En dérivant et en composant quadratiquement, il vient :
Tpu” = A2 + (Tp,. tari) ? + Dh.(1+ tarf i).T; > + T 2. Dh*

La tolérance sur la mesure d’'une dénivelée est :

Ty = JAZ +T2, (arfi + (1 + tarfi)’Dh? (072 + Dh’ | ou

. Aestunterme constant : connaissance du point de statiohheet tenue du miroir
(ou de la mire) ;

. iestlangle de site € 100 -V) etT, est la tolérance sur la mesure de l'arigle

. Dhestladistance horizontale de la visée calculée a partir des coordonnées des points
a l'altitude moyenne entre station et point visé (déduit®ale voir les calculs au
§2);

. Tpyestlatolérance sur la connaissanc®de 4 cm en canevas de précision, 20 cm
en canevas ordinaire ;

. T,estlatolérance sur la connaissance de la correction de niveau apparent (§ 5.3).

Dénivelée calculée
a partir d'une mesure de distance inclinée

La dénivelée esf\H = ht —hv + Di.cos/ + Cnha=ht—hv + Di . sini + Cna.

La tolérance sur la mesure d’'une dénivelée est la suivante :

Tas = JA2+ T 5infi + codi [Di% (T2 + Dh* (¢

. Tp (cm) vaut 3 4Di ., sil'on utilise un distancemetre ;
. les autres termes sont identiques a ceux du paragraphe 9.1. ;

. le terme de correction de niveau apparent n’est pas dghiwéDi . sinV car, expéri-
mentalement, la correction de niveau apparent est proportionnelle a la distance hori-
zontaleDh.

Tableaux récapitulatifs

Ces tableaux ( § 9.3.1 et 9.3.2) fournissent des formules adaptées aux différents cas de
mesure : visées unilatérales, réciproques simultanées ou non. lls sont établis avec les
valeurs suivantes (les tolérances sont données en centimetre) :

. A=2cm (tenue du voyant ou de la mire et connaissantaifv).
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« Tpa=4cm, 20 cm, (3 Bh,,) suivant le cas.
. T,=1cm.

. T,=5,6 mgon pour une visée unilatérale.

. DhetDi sont exprimés en kilométres.

Remarque
. Pourdes visées réciproques, I'angle vertical est mesuré deux fois ; donc la tolérance
Ty, est divisé pak/2
. Pour des visées réciproques non simultanées, I'erreur due a la connaissance du coef-

ficient de correction de niveau apparent est divisée/gar . Pour des visées récipro-
gues simultanées, elle est divisée par deux.

Dénivelée déduite de la distance inclinée mesurée

Visées Tolérances en centimétre

unilatérales J4+ (3 + D) 2sini + 80D Ckos2i + Dh*

of 2
réciproques
non siPmuI‘tIanées ,\/4 + (3 + Di) sin’i+ 40D [kos”i + %

o) 4
reciproques
pha A raet JA +(3 + Di)%sin”i + 40D [kos’i + %

Le coefficient,/80 se détaille ainsi :

. transformation de 5,6 mgon en radians (518 200 /1000) ;
. coefficient pour passdi en kilométres et obtenir un résultat en centimétres;: 10

. on obtient./77, 4 arrondi &/80
Le terme. /40 est issu dé(80/2) puisque I'on double le nombre de visées.
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Dénivelée déduite
de la distance horizontale issue des coordonnées

Les tolérances en centimétres sont les suivantes :

Visées Tolérances en centimétre

st 2
unilatérales | /1. 16 1an?i+ 40DA2(1 +tani)” + D

’ e 4
réciproques 2
non e e o /\/4 +16 tan2i+ 40Dh2(1 +tan%i) + —D2”

réciproques 2 4
simlshqzées JA +16 tan’i+ 40Dh2(1 + 1on2i) + %
Visées Tolérances en centimétre
o as 2
unilatérales JA + 400 tan?i+ 80 Dh%(1 +tan’i)” + Dh*

éciproques 2 4
norn s;',:,ruﬂ:nées A/4 + 400 tan’i + 40 Dh2(1 + fqn2i) + D—;—

éciproques 2 4
:imI&:alq;Zes /\/4 + 400 tan’i + 40 Dh2(] + ton2i) + D—:—
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Qu’est-ce que le GPS ?

TECHNOLOGIES
MODERNES

Le GPS est au départ un system
militaire de navigation réalisé et
controlé par les Etats-Unis depuis
1970. Son appellation initiale est
NAVSTAR (Navigation System by
Timing and Ranginyg Il est géré par

le Département des Transports qui el
tolere actuellement [I'utilisation
civile.

Le but du GPS est de fournir & un
utilisateur terrestre, voiture, avion,
bateau, sa position, sa vitesse et g
synchronisation instantanée dans u
systeme de référence mondial en toy
lieu et & tout instant. Pour réaliser ce
but, il est nécessaire de pouvoir
observer en permanence quatre satel
lites GPS simultanément ; pour cela

Fig. 7.1. : La constellation GPS

on dispose d’une constellation de 2
satellites répartis sur six plans orbi-

taux a une altitude d’environ 20 200 km (fig. 7.1.).
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Le segment spatial : les satellites

Les orbites des satellites sont choisies de fagon
que I'on puisse observer toujours un minimum de

quatre satellites avec une élévation d’au moins
15° en tout point de la planéte et a tout instant.
Les six plans orbitaux sont inclinés a 55° sur

I'équateur.

Un satellite GPS parcours son orbite en 12 heures
a une vitesse d’environ 4 km/s, soit 14 000km/h.

On peut schématiser un satellite GPS (fig. 7.2.)
comme étant une horloge de trés haute prédision
tournant autour de la terre a une vitesse et une

Fig. 7.2.: Satellite GPS altitude bien définies. Ces horloges émettent et
recoivent en permanence des ondes radioélectri-
ques, dans le domaine des micro-ondes, qui peu-
vent étre captées par des récepteurs placés a terre. Ces ondes se propagent a la vitesse de
la lumiere, soit = 300 000 km/s. Le temps GPS a pour origine le 5 janvier 1980 a 0 h
UTC (temps universel de I'U.Slaval Observatory; les journées et les semaines GPS

sont comptées depuis cette date. Une des applications du systeme GPS est I'obtention du
temps UTC avec une précision de 100 nanoseconde, séisddbnde, et jusqu’a 0
seconde sur un jour.

La constellation des satellites est compléete depuis la fin de I'année 1993. Progressive-
ment, les satellites de premiére génération (bloc 1) sont remplacés par des satellites de
deuxiéme génération (bloc 2 puis 2R) plus performants et plus légers. Ainsi les horloges
atomiques a I'hydrogene des satellites du bloc 2R, livrés a partir de 1996, portent leur
précision jusqu’a 18° seconde sur un jour. La durée de vie d'un satellite est de 8 a
10 ans, ce qui donne une idée du colt de maintenance d'un tel systéme : il faut lancer
plus de trois satellites par an.

Chaque satellite (SV o$pace Vehiclkeémet en permanence sur deux fréquences
differentes : L et L, (fig. 7.3.). Le signal de base est une oscillation sinusoidale
appeléeporteuse Les fréquences utilisées sét 1 575,42 MHz et, =1 227,60 MHz,

soit des longueurs d’ondeg= 19 cm et , = 24 cm.

Ces ondes porteuses sont modulées (voir chap. 4, § 6.13) par des codes qui sont des
séquences binaires répétitives (fig. 7.3.) :

. codeC/A, Coarse Acquisitiorou bien acquisition grossiere, pour la fréequenge L
. codeP, Preciseou acquisition précise, pour les fréquencestlL,.

1 Chaque satellite du bloc 2 (deuxiéme génération) emporte quatre horloges atomiques précises a
10*3seconde, jusqu'a 10 sur un jour.
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Porteuse Lq (1575,42 MHz) Signal Ly
Code C/A (1,023 MHz)

——
Données de naviguation (50 Hz) A
B Iy I

— —

Code P (10,023 MHz) V
——

Porteuse L2 (1227,6 MHz) V Signal Ly
VAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAY AV AT AV A G A VAVA

Fig. 7.3. : Différents messages émis par le satellite

Des données de navigation sont aussi émises par chaque satellite, paramétres de son
orbite indispensables pour les calculs de positionnement.

Depuis les satellites du bloc 2, les militaires américains utilisent deux cryptages pour
dégrader la précision du systeme :

. la dégradation S/A(Sélective Availabilitpu disponibilité sélective) provoquant des
erreurs d’horloge et des dégradations des éléments du message radiodiffusé (éphémé-
rides des satellites, paramétres d’horloges). Elle devrait s’arréter vers I'an 2000 ;

. le cryptage A/S(Anti Spoofingou anti-brouillage), qui est une modulation addition-
nelle du code P qui devient alors un mystérieux code Y accessible aux seuls militaires
américains. Ce cryptage du code P est en vigueur depuis le mois de février 1994. Les
récepteurs les plus récents arrivent toutefois a s’affranchir presque totalement de ce
brouillage et continuent donc d'utiliser le code P ; différents types de récepteurs sont
apparus, portant le nom de la méthode de reconstitution du code P qu'ils utilisent : ce
sont les récepteurs de typguaring(ou élévation au carré), de typ®ss correlation
(ou corrélation croisée) ou de type Z.

Le code C/A donne accés au servfeS (Standard Positionning servicgui permet
avec un seul récepteur (fonctionnement en mode naturel, voir § 1.2) et en temps réel
d’obtenir une précision de 20 a 40 m lorsque la précision du systéme n’est pas dégradée.

Le code P donne accés au serR&S(Precise Positionning servitgui permet avec un
seul récepteur d’obtenir une précision de 15 a 20 m lorsqu’il n’est pas dégradé.

Lorsque le systeme est dégradé par S/A et/ou A/S, la précision en PPS et SPS passe a
100 m en planimétrie et & 150 m en altimétrie. En temps normal, la dégradation S/A est
active. Si pour des besoins stratégiques (comme ce fut le cas pendant la Guerre du Golfe
ou la pénurie de récepteurs GPS dans I'armée américaine a conduit a utiliser des récep-
teurs du commerce), la dégradation est inactive, la précision de positionnement des
récepteurs individuels redevient proche de 20 m en absolu et en temps réel.
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Le segment de contrdle

. Récepteurs

Controle
Fig. 7.4. : Les trois segments du systeme GP

%2

toutes les 12 heures.

Les satellites recoivent des informa-
tions de cing stations de contrble

ANy situées au sol (fig. 7.4. et 7.5.) : ces
9 informations permettent de régler la
position orbitale et la vitesse du véhi-

cule spatial ; elles permettent égale-
ment de synchroniser parfaitement les
horloges atomiques de tous les satel-
lites. Ces opérations de repositionne-
ment et de resynchronisation sont
effectuées a chaque passage, soit

En captant les émissions des satellites, les stations de contrble vérifient leur fonctionne-
ment. De temps en temps, un satellite est bloqué pour des travaux de maintenance. Un
satellite en fonctionnement normal est déckedlthy (bien portant) ; un satellite en

cours de repositionnement est déclanéealthy(malade) et ne sera pas pris en compte
dans les mesures — cette information est envoyée par le satellite lui-méme.

Le positionnement et la synchronisation des satellites sont assurés par un pilotage per-
manent depuis cing stations de contréle terrestres (fig. 7.5.). La station principale est

celle de Colorado Springs, située aux Etats-Unis.

Colorado Springs

Hawaii

0 ]

Ascension Diego Garcia

Fig. 7.5. : Stations de contr6le et de pilotage du systeme GPS

Kwajalein
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Les récepteurs des usagers utilisent donc |
sighaux des satellites pour calculer leu
propre position, leur vitesse et pour se syr
chroniser sur I'horloge des satellites.

Ces récepteurs se composent donc d’un
antenne couplée a un calculateur, une horlog
de précision et un décodeur de messages.

Les récepteurs de navigation et de topométr
sont tres différents :

Le segment utilisateur

les récepteurs de navigationfonction-
nentseuls(mode naturel, § 1.2). lls mesu-
rent des distances a partir de la mesure
temps de trajetde I'onde de I'émetteur au
récepteur ; cette mesure est malheureusg-
mentpeu précisedu fait de la précision
des horloges des récepteurs et des varia-

tions de la vitesse de propagation des

ondes. lls se présentent sous la forme de petits appareils portables et autonomes. lls
donnent en temps réel la position du récepteur a 100 m pres ;

les récepteurs géodésiquedig. 7.6.) sont destinés a un fonctionnementrare
différentiel (voir 8 1.3) nécessitant deux récepteurs. Dans ce mode, les calculs de
position sont généralement effectués apres les mesures (post-traitement) par la mise
en commun et le recoupement des informations enregistrées sur chaque récepteur. Les
distances sont calculées par dessures sur la phase des ondeSes mesures sont
précises mais ambiguégvoir § 1.3.1). Chaque récepteur est donc constitué d’'une
antenne, associée a un trépied de maniére a pouvoir stationner a la verticale d’un point
et d’'un calculateur distinct, relié par cable a I'antenne. Ce dernier enregistre des
mesures a des intervalles de temps réguliers. Sur certains modeéles, un disque de
protection en acier est ajouté sous I'antenne et sert a éviter les arrivées de réflexions
d’ondes parasites en provenance du sol. La mise en station doit placer I'antenne au-
dessus de I'opérateur pour éviter que ce dernier ne constitue un obstacle ou masque
entre le satellite et le récepteur lors de ses déplacements autour de I'antenne.

Fig. 7.6. : Récepteur géodésique

Monofréquence et bifréquence

Les ondes émises par les satellites traversent I'ionosphére, couche de I'atmospheére qui
s’étend de 50 a 1 000 km ou l'air est fortement ionisé, ce qui le rend conducteur
d’électricité et qui constitue une importante source d’erreurs dans les mesures de posi-
tionnement (voir 8 1.2.2). Une maniéere de s’affranchir des ces erreurs est de faire des
mesuresur les deux fréquenceslifférentes émises par les satellitgseL L, : on parle

alors de réceptetnifréquence
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Un récepteumonofréquencene capte
que la fréquence jLet il corrige les
effets de I'ionosphére par un calcul
fondé sur un modéle mathématique
dont les paramétres sont diffusés par
les satellites. On considére générale-
ment que pour des lignes de base infé-
rieures a 10 km, les distances séparant
le satellite du récepteur sont équiva-
Doc Leica : récepteur SR299 et contréleur CR233 lentes pour les deux récepteurs, leur
différence étant négligeable comparée
a la distance moyenne. La durée
d’observation sera toutefois plus longue en monofréquence, le modéle mathématique
étant moins précis qu’'une mesure sur deux fréquences.

Comparaison des deux types de récepteur

Monofréquence L,
Capte le code C/A et la phase L,

Bifréquence L, etl,
Capte les codes C/A et/ou P et la phase L, + L,

Précision identique pour les lignes de base < 10 km

Indispensable pour les grandes lignes de base : > 15 & 20 km
et en atmosphére difficile (exemple des régions équatoriales)

Mesure les lignes de base < 10 km

10 & 20 mn d'observation en stafique 2 & 10 mn d'observation en stafique rapide

Résumeé des différents modes de mesure

Le tableau suivant résume les différentes techniques a la disposition de I'utilisateur GPS.

Mode | Application | Type de mesure t!e:g::u/\r Précision Technologie
PP YP v / bruit * (GVeC S/A) g
. Pseudo-distance 300 m 100 m (C/A) Récepteur isolé
Absolu Navigation (code C/A ou P) /1a3m 15m (P) o
Navigation Pseudo-distance 300 m 1a15m
différentielle (code C/A) / la3m 2 récepteurs +
Relatif (DGPS) Pseu(gg(-jldeis;c)mce y 103;);10 n 1a2m ||a|so:*rcd|o
. i Phase 20 cm 2 récepteurs
opométrie (L, et/ouL,) /1a2mm qques mm ex

* Le bruit de mesure est de 'ordre de 0,01.
** Résultats en temps réel.

*** Résultats en différé.
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Le mode naturel ou positionnement absolu

Si I'on arrive & mesurer le temp$ mis par 'onde émise par un satellite pour parcourir
la distance qui le sépare du récepteur, on peut en déduire la d3jaac@urue par cette
onde par la relatio® = c.At.

On matérialise ainsi
une sphére de posi- 2 Points

tionnement  possible , _ d'intersection
Cercle intersection

du récepteur autour du
satellite (fig. 7.7.).

Avec deux satellites,
on obtient un cercle
(intersection de deux
spheres). Avec trois
satellites, on obtient
deux points et avec
guatre satellites on
obtient un seul point
(avec un contrdle) qui
est la position du
récepteur. Dans certaines applications ou l'altitude n’est pas nécessaire, la terre peut faire
office de quatrieme sphére. On peut faire une analogie avec une multilatération dans
I'espace a trois dimensions (voir § 1.2.3).

Fig. 7.7. : Intersection spatiale

La nécessité d'observer quatre satellites se justifie également par le fait que le probléme
est a quatre inconnues, §, z et le tempg), il faut donc disposer de quatre équations.
Nous verrons au paragraphe 1.2.2. que le tarfgispartie des inconnues.

Le calcul de la position est fait par un processeur associé a I'antenne réceptrice : il fournit
en quelques secondes sa position, généralement en coordonnées géographiques, et
I'heure en temps universel de méme que la vitesse instantanée du récepteur.

Ce mode de mesure est parfois appeléde naturel car il correspond a la finalité
premiéere du systeme GPS : positionnement en temps réel et synchronisation des engins
militaires américains. La précision que I'on peut atteindre est au mieux de I'ordre de
guelques dizaines de metres, ce qui est largement suffisant pour la navigation. Dans la
pratique, pour les civils, le positionnement est connu a 100 m preés.

Mesure du temps mis par I’onde pour arriver au récepteur

Chaque satellite est équipé d’une horloge atomique (précises'da 10'*seconde sur
un jour) et les horloges de tous les satellites sont régulierement synchronisées par les
stations de contrdle qui réajustent aussi les orbites des satellites.
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Lors d’'une mesure GPS, le récepteur passe par une phase d'initialisation durant laquelle
il recoit des satellites les éphémeérides de la constellation compléte et I'heure exacte. Ceci
permet au processeur du récepteur de régler son horloge sur celle des satellites. Ensuite
vient la phase de détermination de la position. Dans les signaux qu'il émet, le satellite
envoie au récepteur I'heutgde départ de ces signaux en méme temps que le code
correspondant. Le récepteur recoit le signal au tépgigpeut donc en déduire le temps

(t, —ty) mis par I'onde pour arriver, et la distance parcourue par la re@ton(t, —t,).

Ce temps de trajet est de l'ordre de 70 millisecondes (20200 km a la vitesse de
300 000 km/s).

En fait, de nombreuses sources d’erreur altérent la précision de cette mesure absolue de
temps et font que la précision est au mieux de I'ordre de quelques meétres, on parle aussi
de « bruit de mesure », (voir § 1.2.2 ci-apres).

Difficultés de la mesure du temps de trajet

La mesure du temps de trajet dépend des facteurs suivants.

. Lavitesse de propagation des ondes électromagnétiques est celle de ladansére
le vide. La vitesse de propagation dans I'atmosphére est Iégerement inférieure ; elle
est fonction de I'indice de réfraction du milieu traversé (voir aussi chap. 4, § 6.2 sur
les mesures avec IMEL). C’est donc une premiere source d'imprécision.

. La propagation des ondes a travers I'atmosphere terrestre est surtout retardée par
I"'ionosphére(couche de I'atmosphere entre 50 et 1000 km : milieu dispersif ionisé
par les radiations solaires). Un écart d’une vingtaine de nanosecondes peut apparaitre
pendant le trajet entre I'émetteur et le récepteur, ce qui représente, a la vitesse de la
lumiere, 6 m d’écart (20.19x 3.16). Le retard étant fonction de la fréquence de
I'onde, on peut s’en affranchir en captant les deux longueurs d’onde émises par les
satellites, ce qui est le cas des récepteurs bifréquence (8§ 1.1.3.1). Les récepteurs
monofréquence utilisent un modéle mathématique (moins précis mais suffisant pour
un éloignement maximal de 10 km entre les deux récepteurs au sol) de l'ionisation
dont les parametres sont envoyés par les satellites.

. Les problemes de réfraction atmosphérique conduisent aussi a éviter les mesures avec
de grandes dénivelées entre les deux extrémités du vecteur mesuré.

. Les molécules de vapeur d’eau de I'atmosphére peuvent également retarder les
signaux par absorption, selon le méme processus que celui utilisé dans les fours a
micro-ondes. Cet effet, qui se produit dansdaosphére,couche atmosphérique la
plus voisine de la terre dont I'épaisseur augmente de 5 km aux pbles a 18 km a
I'équateur, perturbe les mesures, en particulier dans les régions a climat chaud et
humide situées pres de I'équateur, régions tropicales et équatoriales. Le retard tropos-
phérique est de I'ordre de 2 m pour un satellite situé au zénith jusqu’a 30 m pour une
élévation de 5°. Les effets de la troposphére sont pris en compte par des modéles
mathématiques (Saastamoinen, Hopfield, Goad et Goadman, etc.) qui donnent de
bons résultats, a condition de disposer des parametres de température, de pression et
d’humidité de la troposphére ; a défaut, les paramétres standard sont, en France, a
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I'altitude O : une température séche égale a 20 °C, un taux d’humidité de 50 % et une
pression de 1 010 hPa ou mbar.

. Lhorloge des récepteursest moins précise que celle des satellites pour une guestion
de codt et de transport : une horloge atomique est trés chére et pese plusieurs centaines
de kilogrammes, ce qui entraine une erreur sur la mesure du temps de parcours et donc
sur la distance. Ces erreurs dépendent bien sOr de la qualité de I'horloge des récep-
teurs. L'horloge des satellites peut aussi présenter des décalages essentiellement dus
au cryptage (8 1.1.1). L'horloge des récepteurs est généralement un quartz qui donne
la nanoseconde ce qui, a la vitesse de la lumiére, donne une incertitude® de/S.10
x 10% =30 cm.

. Les phénomenes daultitrajet sont aussi pénalisants : les ondes émises par les
satellites ne parviennent pas forcément en droite ligne au récepteur. Il peut y avoir des
réflexions sur le sol ou sur des objets environnants. C’est pour limiter ce phénoméne
que certaines antennes géodésiques disposent d'un disque en acier destiné a les
protéger des réflexions en provenance du sol. L'opérateur doit aussi veiller a ne pas
stationner trop prés d’objets fortement réfléchissants ou bien il doit protéger I'antenne
en conséquence.

. Les calculs doivent tenir compte Beffet Doppler, variation de la fréquence d’'une
onde émise par un objet en mouvement, les satellites se déplacant a une vitesse
d’environ 14 000 km/het des effets relativistesar chaque satellite est en mouve-
ment accéléré par rapport a un référentiel terrestre.

. Limprécision de la connaissance dmbites des satellitese répercute sur la posi-
tion de la station ; cet effet est toutefois peu important en positionnement absolu.

L'ensemble de ces perturbations implique que la distance mesurée est inexacte : elle est
nomméepseudo-distance

Mesure de pseudo-distances

Pour éliminer I'écart de synchronisation des horloges des récepteurs, la principale cause
de perte de précision, on peut procéder par « multilatération spatiale ». Le schéma sui-
vant (fig. 7.8.) donne de maniére simplifiée, dans le plan et non dans I'espace, le principe
du fonctionnement d'un récepteur GPS utilisé pour positionner un mobile qui le porte ;
dans I'espace a trois dimensions il faut quatre satellites et non trois.

Au tempst,, chaque satellite €émet une impulsion qui se propage dans I'espace en ondes
concentriques aux satellites. Le mobile, récepteur, recoit ces impulsions a tour de role en
des tempst, t,, t,... ce qui doit, en principe, permettre de mesurer la distance du
récepteur a chaque satellite. Si le récepteur dispose d’'une horloge qui « est a I’heure »
par rapport a I'heure de chaque satellite, il connaitra exactement lesttemps...
d'arrivée des impulsions et en déduira les distances aux satelli{es c.(t, —t), D,
=c.(t,—ty), Dy = c.(t; —t,), etc. avec une céléried= 3.1¢ m/s. Connaissant leur position

au moment de I'émission, le récepteur trouvera que les cercles centrés sur les satellites
se coupent en un seul et méme point : sa position.
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Mais I'horloge du récepteur étant moins précise que celles des satellites, elle peut avoir
dérivé et, par exemple, comme sur la figure 7.8., étre « en avance » d'udMte@pand

le récepteur calculera les distances qui le séparent des satellites, il trouvera respective-
ment D', = c.(t, + At), D, = c.(t, + At), D’; = c.(t; + At), etc., en posarty =0 s.

Les cercles centrés sur les satellites, dont les rayons sont trop grands, de se
coupent plus en un méme point (triangle hachuré de la figure 7.8.). On dit qu'on a calculé
despseudo-distancesu lieu des distances vraies, par suite, entre autres, du défaut de
synchronisation de I'horloge du récepteur. C'est alors au calculateur du récepteur de
trouver quelle quantité il faut ajouter ou retrancher aux pseudo-distances pour aboutir a
une intersection des cercles en un seul point. Vu toutes les autres sources d’erreur de
mesure, l'intersection finale ne se réduit jamais a un seul point mais donne lieu a un
calcul statistique pour trouver une valeur moyenne.

C1 pseudo-—distance
c(t1+ At)

C2 pseudo—distance
c(t2+ At)

Point exact : 3 cercles

3 cercles C1, C2, C3
ne passant pas par le méme point

C3 pseudo—distance
c(t3+ At)

Fig. 7.8. : Multilatération « spatiale »

Principe des multiples différences

Il est également possible d’éliminer le probléme des biais des horloges en utilisant une
technique différentielle appelé&mple différence qui est analogue a la double pesée
souvent utilisée pour gagner en précision sur les mesures de poids. Considérons un
récepteur qui enregistre les signaux de deux satellites. L'heure de I'horloge est utilisée
pour marquer l'arrivée des signaux des deux satellites. Or un décalage de cette horloge
fausse de la méme fagon les deux mesures. L'erreur de I'horloge du récepteur est donc
commune aux deux mesures et elle peut étre complétement éliminée en tenant compte de
la différence des deux phases transmises par les deux satellites différents pour les calculs.
Pour éliminer I'erreur due au décalage d’horloge du satellite, on se sert de la méme
astuce, mais de facon complémentaire : on utilise les signaux d’'un méme satellite enre-
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gistrés par deux récepteurs au méme instant. Cette fois-ci, I'erreur d’horloge du satellite
est commune aux deux récepteurs, et s'élimine dans la différence. Cette méthode intro-
duit déja le mode différentiel, travail avec deux récepteurs, développé au paragraphe 1.3.
Pour éliminer a la fois les erreurs des horloges dans les récepteurs comme dans les
satellites, il est donc indispensable de calculerdouble différence c’est-a-dire entre

deux satellites et deux récepteurs (voir fig. 7.11.).

En poursuivant ce raisonnement, on aboutittaples différences c’est-a-dire que les
mesures de deux récepteurs sur deux satellites, prises a deux instants différents permet-
tent d’éliminer les ambiguités entiéres et donc de détecter des sauts de cycles.

En conclusion le mode naturel, opositionnement absoly présente I'avantage d’'une
mesure non ambigué et indépendante effectuée rapidemamt paul récepteurpor-

table au repos ou en mouvement (jusqu'a 400 m/s). Ces mesures sont utilisées pour
effectuer une localisation de type navigation. La précision obtenue (incertitude variant de
15 a 100 m) ne permet pas son utilisation en topométrie. Seul un traitement différentiel
avec deux récepteurs permet d’obtenir une précision satisfaisante.

Le mode différentiel ou positionnement relatif

Afin de contourner I'imprécision de la mesure du temps de trajet de I'onde, on utilise la
mesure de phasécomme pour les IMEL dans lesquels on mesure le déphasage entre
I'onde aller et I'onde retour ; voir le chapitre 4, paragraphe 6.1.2.). Cette derniére est plus
précise puisqu’un récepteur classique est capable de mesurer un déphasage de l'ordre du
3 00C de cycle, ce qui équivaut a 0,1 mm en distance pour une longueur d’onde de
24 cm. En fait, le « bruit » de ce type de mesure est de I'ordre du quelques millimetres.

On parle de mesure de phase et non de mesure de déphasage car, en GPS, il n'y a pas de
retour de I'onde émise, contrairement aux IMEL. Techniguement, c’est une différence de
phase que les récepteurs mesurent en réalisant un « battement », interférence entre la
fréequence des porteusegédt/ou L, et celle généeree par un oscillateur interne au récep-

teur. Ainsi, la mesure est réalisée sur une fréquence de l'ordre de quelques kilohertz ; la
mesure directe sur les fréquencgsou L, de l'ordre du gigaherz est techniqguement
impossible a réaliser.

mesure de phase

Une analogie avec les ondes de propaga-

tion a la surface de I'eau permet de com-
prendre ce gu’est la phase d'une onde
radioélectrique. Un observateur assis les
pieds dans lI'eau sur un embarcadére du

bord de la mer peut mesurer la phase des
vagues (fig. 7.9.). Le comptage débute au

moment ou I'amplitude est au maximum : Fig. 7.9. lllustration d’'une mesure de phasé¢
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on assigne arbitrairement une valeur O cette phase. Une demi-période plus tard, I'ampli-
tude est minimale et la phase vaut 0,5. Chaque fois que 'amplitude est maximale, on
augmente le nombre de cycles d’'une unité. Une amplitude maximale correspond a un
nombre entier de phases.

Cette analogie présente deux points communs avec toute mesure ddapesesion

et 'ambiguité ; la mesure de phase est intrinsequement précise puisqu’il est relativement
facile de se situer dans le cycle de I'onde. Dans le cas de la vague, il suffit de mesurer la
hauteur de I'eau sur la jambe. Cependant, le nombre de vagues est indéterminé : la
mesure est donc ambigué.

Un récepteur GPS mesure la phase avec une trés grande précision, équivalente a 0,5
millimétre en distance. En revanche, il est trés difficile de connaitre le nombre absolu de
cycles passés auquel correspond la partie entiére de la phase. Comme sur I'embarcadére
(fig. 7.9.), il aurait fallu compter les vagues depuis le début.

Pour mesurer dans un récepteur GPS la partie entiere de la phase, les cycles sont numé-
rotés a partir d’'un « zéro » arbitrairement défini a I'allumage de l'instrument. Si I'obser-
vation de I'onde est interrompue pour une raison quelconque, le compte est perdu et donc
la partie entiére de la phase, provoquant ainsi, en GR&ulinle cycle

La figure 7.10. représente le
signal d’'un méme satellite a deux
époques. Quand le récepteur
commence les observations au
tempst,, il mesure la phase du
dernier cycle mais ne connait pas
la valeur de I'ambiguité (dans ce
cas,n = 5 cycles complets). Tout
au long des observations, le
récepteur assure le comptage des
cycles. Au temps,, le récepteur
mesure la phase du dernier cycle
et connait le nombre de cycles
recus depuis le tempg (dans ce
cas un seul cycle). L'ambiguité,
qui n'a pas changé depuis le
temps ¢, reste inconnue. Le pro-
cessus de calcul qui consiste a
déterminer le nombre entier de cycles entre le satellite et le récepteur estégpalé
tion des ambiguités ces derniéres sont traitées comme des inconnues dans le calcul.

Fig. 7.10. : Ambiguité d’'une mesure de phase

Avant la détermination de I'ambiguité, on ne peut s’attendre, au mieux, qu’a une préci-
sion métrique de la distance (position de navigation) ; dés qu’elle est levée, une précision
millimétrique est envisageable. Cette résolution est d’autant plus longue et plus difficile
gue les récepteurs sont éloignés (voir la méthode statique, § 1.4.1).
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Les perturbations atmosphériques, les phénoménes de multitrajets et les obstructions
momentanées du signal satellite ne permettent pas une résolution rapide des ambiguités.
Ces phénomenes affectent la qualité des observations de phase et dégradent la précision.
Aussi est-il courant de surdimensionner le temps d’observation pour les longues lignes
de base ou les conditions atmosphériques peuvent varier d’'une extrémité a 'autre (par
exemple, en cas de forte dénivelée, supérieure a 100 m, entre stations).

Principe de la mesure différentielle

Pour obtenir une mesure différentielle, le probléme principal est de déterminer le nombre
entier de phases écoulées entre I'émission du signal par le satellite et la réception par
I'antenne au sol afin d’en déduire la distance satellite-récepteur. Le zéro arbitrairement
fixé a I'allumage du récepteur ne fournit pas la partie entiére de la phase ; c’est pourquoi
il faut procéder par différences en utilisant deux récepteurs travaillant simultanément.
Cette méthode permet désoudre I'ambiguité de la partie entiére de la phase. On parle

de mode différentiel parce qu’on travaille par différence sur deux récepteurs placés sur
deux points distincts et observant au méme instant les mémes satellites.

Dans le mode différentiel, on mesure des différences de distances et non des distances
absolues. Par exemple, sur la figure 7.11., les deux récepteurs placés en A et B permet-
tent, par la corrélation de leurs mesures (en post-traitement), de calculer les différences
de distances (B- D,) et (D,— D).

Ce principe est a rapprocher des multif
ples différences détaillées au paragraph
1.2.4. pour le mode naturel.

Grace a ce mode différentiel, la plupart
des erreurs citées au paragraphe 1.2.p.
sont éliminées (cryptage S/A, influence
de l'ionosphére, erreurs d’horloges), il
est ainsi possible datteindre deg
précisions centimétriques, voire  milli-
métriques : on a déja enregistré de
mesures qui, apres répétition, ne varient Fig. 7.11. : Doubles différences
pas de plus d’'un millimétre (récepteur
bifréquence de haute précision et mesure
statique de longue durée).

Ce type de mesure ne nécessite pas d'intervisibilité des points A et B et il n'y a pas de
limitation de portée, ce qui constitue un avantage certain par rapport aux mesures classi-
qgues. En revanche, le terrain doit étre dégagé pour que les deux récepteurs puissent capter
les mémes satellitesau moins quatre et pendant une durée suffisante variant selon les
méthodes de 1 a 60 minutes ; cette durée est fonction, entre autres, du type de récepteur,
des conditions ionosphériques, troposphériques et de la position relative des satellites
observés (voir GDOP, § 1.6.2).
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Il faut noter une restriction d'utilisation des récepteurs monofréquence : si deux récep-
teurs monofréquence sont éloignés de plus de 10 km, la précision se dégrade tres rapide-
ment. Ceci est dd a I'influence de I'ionosphére (voir § 1.2.2). Lorsque les récepteurs sont
éloignés, les trajets de lI'onde d’'un méme satellite aux deux antennes sont dispropor-
tionnés augmentant ainsi les erreurs dues a la traversée de I'ionosphére. De méme, en cas
de fortes dénivelées, la qualité du modeéle troposphérique devient primordiale et il faut
déterminer précisément les paramétres météorologiques par des mesures sur site des
températures séches, des températures humides et de la pression atmosphérique.

Contrairement au mode naturel, on ne
pourra donc calculer qu'uneliffé-
rence de positionentre deux points,
c’est-a-dire les deux stations des deux
antennes utilisées. Ceci permet, sil'on
connait la position de I'un des deux
points stationnés, de déterminer avec
précision la position de I'autre point :
c’est donc bien un positionnement
relatif. On mesure le vecteur AB (fig.
7.12).

Greenwich

Ce vecteur est donné en résultat brut
par ses coordonnéesX, AY, AZ) dans

un systéme géocentrique appal&S

84 (World Geodetic Systamll est
Fig. 7.12. : Mesure de vecteur par GPS basé sur I'ellipsoide IAGRS80 et ses
axes sont indiqués sur la figure 7.12.

Les parameétres de I'ellipsoide IAGRS80 sont donnés au chapitre 2, paragraphe 2.2.

A partir du résultat brut GPS, les coordonnées du point B inconnu sont simplement
calculées a partir des coordonnées du point A connu pafg:= X, + AX

Yg =Y, +AY
Zy =2, +AZ
Ensuite, il faut transformer ces coordonnées géocentriques en coordonnées planes

locales, coordonnées Lambert en France. Les calculs de transformation de coordonnées
pour passer au systéme national (Lambert) sont détaillés au chapitre 2, paragraphe 3.4.6.

Ces calculs sont généralement effectués par le logiciel de post-traitement qui fournit
aussi les écarts moyens quadratiques permettant de se rendre compte de la validité d’une
manipulation (voir aussi § 1.4).

Différents traitements du mode différentiel

Il existe deux possibilités de traitement des signaux GPS :
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. le post-traitement, ou traitement différé, c’est-a-dire un calcul réalisé apres la phase
de mesure : les informations collectées par les deux antennes et stockées dans les
mémoires de leur calculateur associé sont transférées sur un micro-ordinateur. Un
logiciel de post-traitement, livré avec le matériel, effectue les calculs jusqu’a I'obten-
tion des coordonnées Lambert Eret N. L'altitude H, si I'on désire une valeur
précise, demande un traitement particulier (voir § 1.4).

. le traitement différentiel en temps réelpermet d'obtenir une précision centimé-
trique en temps réel. Un récepteur « fixe », stationné sur le point de coordonnées
connues, calcule a chaque instant sa position en fonction des signaux regus par les
satellites et compare le résultat aux coordonnées connues du point de station. Le
récepteur fixe calcule alors une correction de position gu'il transfere au récepteur «
mobile » en permanence par radio (voir I'exemple d’application en photogrammeétrie
au paragraphe 5.1.7., figure 7.35.). Le récepteur mobile peut alors recalculer précisé-
ment sa position en temps réel. Ce type de mesure nécessite des liaisons radio puis-
santes et de qualité entre les deux récepteurs ; notez qu’en France, il faut demander
une autorisation d’émettre sur une fréquence propre lorsque la distance d’émission
dépasse 5 km.

En conclusion outre son co(t supérieur, les inconvénients du mode différentiel sont les
suivants :

. untemps de mesure plus long qu’en mode naturel ;

. dans le cas d'un calcul en post-traitement, faute de résultat en temps réel, les implan-
tations sont impossibles. Du fait de I'absence de contréle en temps réel, il n’est pas
évident de déterminer le temps de mesure pour une précision donnée. Ce temps est
fonction de nombreux parametres. On a donc toujours tendance a augmenter le temps
de mesure, donc a perdre du temps pour éviter les mauvaises surprises au moment des
calculs ; notons que I'évolution matérielle mais surtout logicielle permet de penser
gue le calcul s’effectue, a terme, en temps réel, quel que soit le mode de travail choisi.

L'avantage principal du mode différentiel est la précision qui devient centimétrique
(voire millimétrique), donc utilisable en topométrie. Un autre avantage décisif est la
rapidité des mesures sur de longues bases, en terrain accidenté ou non.

Le traitement de code

Le calcul de positionnement peut aussi étre effectué a partir des codes C/A et/ou P
(8 1.1.1) : on parle alors de traitement de code (le calcul a partir des phases étant appelé
traitement de phase). Les résultats obtenus sont moins précis, de 'ordre du metre en
planimétrie et de quelques métres en altimétrie. Pour satisfaire a des besoins de naviga-
tion en temps réel, le traitement de code peut étre effectué en mode différentiel (DGPS
ou GPS différentiel) et en temps réel : on utilise alors deux récepteurs, I'un fixe envoyant
des informations par radio a l'autre, mobile. Le récent cryptage du code P dégrade la
précision espérée a partir de ce type de mesure. Cette technique reste cependant
applicable a de nombreux domaines comme la lutte contre le feu, I'entretien de réseaux
de grande étendue, etc. Il représente en fait 80 % du marché du GPS civil.
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Remarque

Les mesures de phase ou de pseudo-distances sont techniquement réalisées par compa-
raison entre le signal satellite et un signal généré par le récepteur. Le bruit de ce type
de mesure est estimé inférieur a 1 % de la longueur d’onde : quelques meétres sur le code
C/A, quelques dizaines de centimétres sur le code P et quelques millimetres sur les
phases (voir tableau § 1.1.3.2).

Perturbations de Ia mesure en mode différentiel

Les perturbations sont les mémes que celles détaillées pour le positionnement absolu au
paragraphe 1.2.2. ; mais la précision demandée étant plus grande, des contraintes supplé-
mentaires apparaissent.

. Concernant la connaissance desites précisesen positionnement relatif, I'erreur
radiale sur la position d’'un satellite influe sur la précision de la mesure : une erreur
de 20 m sur la position du satellite provoque une erreur de 1 mm sur une base de 1 km
ou 1 cm sur une base de 10 km. La position des satellites est connue par défaut par les
éphémérides radiodiffusées. Le service I8 (national Geodynamic Serviceréé
en 1992 par I'AIG (Association Internationale de Géodésie) délivre, entre autres, des
orbites précises recalculées a partir d’observatgpasterioriet mises a la disposi-
tion des usagers quelques jours apres. Ces parameétres sont accessibles sur le serveur
Internet de I'lGN.

. Concernant Iperturbation ionosphériqueen positionnement relatif, pour des dis-
tances inférieures a 20 km en zone tempérée (10 km en zone équatoriale), son effet
est éliminé par les doubles différences puisque le signal du satellite parcourt pratique-
ment le méme trajet jusqu’aux deux stations. Pour des distances supérieures, on
utilise des récepteurs bifréquences : les calculs éliminent cet effet par la combinaison
des mesures sur les deux fréquences.

. Leretard troposphérique affecte essentiellement la composante verticale des coor-
données de la station, source d’erreur en altimétrie (voir aussi le paragraphe 1.4.2.).
Les modéles mathématiques utilisés pour corriger cet effet sont imparfaits et il reste
un facteur limitatif de précision du GPS. Toutefois, si les conditions météorologiques
sont voisines sur les deux stations et si la dénivelée entre les antennes est faible, cet
effet est pratiquement éliminé par les doubles différences.

. Les problémes dmultitrajets sont bien moins importants pour le positionnement
relatif que pour le positionnement absolu, il n’existe pas de corrections possibles.
L'opérateur doit prendre les précautions nécessaires pour limiter le risque de multi-
trajets, en particulier lors d’observations courtes comme en statique rapide, en ciné-
matique ou en temps réel (§ 1.5). L'utilisation de plateaux de protection des antennes
est I'un de ces moyens.

. Concernant Bxcentrement d'antenne la mesure sur le signal radioélectrique
s'effectue au centre de la phase de I'antenne réceptrice qui n'est pas forcément
confondu avec son centre physique, a la verticale du point stationné. Cet excentre-
ment dépend de I'élévation et de I'azimut du satellite et de I'intensité du signal ; il est
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différent pour L et L,. Pour une antenne de qualité, la partie variable de I'excentre-
ment varie de 1 a 2 cm ; il faut donc en tenir compte dans les mesures. SiI'on observe
avec deux antennes identiques, ceci peut se faire en les orientant dans la méme
direction ; ainsi I'excentrement s’élimine par différence et le vecteur final est plus
précis. Ainsi, repérez un point précis de I'antenne, par exemple une borne de branche-
ment de cable ou d’alimentation, et orientez le systématiquement au nord. Sur cer-
tains plateaux de protection d’antennes géodésiques, une fleche est tracée a cet effet.

Passage du systeme international au systéme national

Nous avons vu au paragraphe 1.3.2. que le résultat brut d’'une mesure GPS est un vecteur
(AX, AY, AZ) donnant les différences de coordonnées géocentriques entre deux points et
permettant de calculer les coordonnées géocentriques d’un point nouveau B a partir d'un
point ancien A. L'obtention de coordonnées Lambert demande ensuite des transforma-
tions de coordonnées réalisées selon le schéma suivant :

Coordonnées Lambert (E, N)
W] et altitude (H ou h)
0/
@3‘(6 I Transformation
) de coordonnées
¢ G 3 ax‘,b B
Solutions GPS : (N, %, h) \,\e><° a\p‘-" Coordonnées géodésiques
géodésiques (WGS 84) o2 /%ob (A, @, h) sur Clarke 80
N
Transformation 9\0‘((\ Le® Transformation
de coordonnées /\<0° ‘\O\o de coordonnées
Solutions GPS : (X, Y, 2Z) Changement d’ellipsoide Coordonnées géocentriques
géocentriques sur IAGRS80 (X, Y, Z) sur Clarke 80
Fig. 7.13.-a. : Transformations de coordonnées

Remarque

. Les calculs de transformation de coordonnées peuvent étre effectués au moyen d'un
tableur (voir chapitre 2, paragraphes 3.4.5. et 3.4.6.).

. Le changement d’ellipsoide requiert la connaissance des parametres de passage de
I'ellipsoide du systéme WGS84 a I'ellipsoide Clarke 80 (voir chap. 2, § 2.2.2). Ces
parametres ne sont actuellement pas connus avec précision mais les travaux GPS en
cours de I'lGN permettront d’en avoir une valeur plus précise par région.

. Les transformations de type Helmert 2D, Helmert 3D, Bursa-Wolf ou Molodensky-
Badekas nécessitent la détermination de paramétres de transformation calculés a
partir de plusieurs points d’appuis conrdens le systeme WGS84 et dans le
systeme Lambert(voir tome 2, chapitre 1, paragraphe 10.3., la transformation de
Helmert dans le plan et en 3D). Le fait de disposer de plusieurs points permet
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d’affiner la transformation et surtout d’obtenir des valeurs de rayon moyen quadra-
tique qui donnent une idée de la précision de la transformation. Dans le cadre des
travaux sur le nouveau réseau géodésique Francais (RGF), I'IGN fournira pour
chaque point géodésique les sept paramétres de transformation les mieux adaptés
au réseau local. (voir chap. 2, 8 5.3).

En planimétrie

Si la mission comporte suffisamment de points anciens, il est aisément possible de
transformer les coordonnées géocentrige¥, ) d’'un ensemble de points en coordon-

nées Lambert par une transformation des coordonnées et un changement d’ellipsoide,
puis d'effectuer urajustement de réseawour adapter le réseau déterminé en WGS84

au réseau géodésique existant. L'optgustement de résealu logiciel GPS SKI de

Leica effectue ces calculs en permettant de choisir le taux de distorsion du réseau géodé-
sique de base.

Il est intéressant de noter que, pour des applications de nécessitant pas d’altimétrie
précise, la connaissance de l'altitude des points a 10 m prés n'influe en planimétrie que
sur environ 1 ppm (1 mm/km). On peut donc pratiquement dissocier les régultats

et H.

En altimétrie

Trois problémes diminuent la précision du GPS :

. La géométrie du systemen’est pas toujours
optimale ; un récepteur GPS peut étre idéalement
positionné en planimétrie par rapport aux satellites
desquels il recoit des informations (vue en plan de la
figure 7.13-b.) ; une telle configuration augmente la
précision sur les composantEset N du calcul en
raison de la disposition symétrique des satellites. En
revanche, du fait que le récepteur ne capte que les
satellites qui se situent au-dessus de I'horizon, il n'y
a plus la symétrie nécessaire lorsque I'on se place sur
la composante verticale. Cette derniére sera donc
moins précise. Toutefois, la composante verticale de
mesure en GPS influe, a notre latitude, sur les trois
coordonnéeX, Y etZ géocentriques.

Vue en plan

Fig. 7.13-b. : Géométrie . Le retard troposphérique (8 1.3.5) induit une
perte de précision, surtout sur la composante
verticale.

. Laconnaissance approximative du géoigsurface de référence des altitudes (chap.
2, 85.1), affecte la détermination altimétrique des points mesurés par GPS. Le géoide
présente des ondulations par rapport a I'ellipsoide du systéeme WGS 84. Sur la figure
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7.13-c., ces ondulations sont exagérées. La prise en compte de ces ondulations peut
s'effectuer comme indiqué ci-apreés.

Plagcons nous dans le cas ou I'on connait l'altitdded’un point A donné en systéme

IGN 69 et ou I'on cherche l'altitudél; d’'un point B. La mesure par GPS donne

Ah = h,—hg. Pour obteniHg, il faut donc connaitre la différence de cote du geoide a
I'ellipsoide entre A et B. La connaissance approximative de ces ondulations détériore la
précision de la connaissance de I'altitude.

Pour remédier a ce probléme les deux solutions suivantes sont envisageables.

a. On peut utiliser unmodeéle
local de définition du géoide la
base de données de valeurs/de
séparation du géoide et de I'ellip-
soide est généralement fournie
avec le logiciel de post-traitement
mais est actuellement peu précise.

b. On peut mesurer la pente
locale du géoide: il faut, pour
cela, créer et mesurer une bas
GPS. On mesure les altitudes de
deux points A eB par nivellement
classique. La mesure GPS sur ces
mémes points donmh = h, —h;.

On en déduit la pente locale du
géoide entre A et B en considérant que, pour deux points proches, le géoide évolue
linéairement. On peut ensuite calculer par interpolation 'altitude de tout autre point situé
sur cette ligne.

Fig. 7.13-c. : Ondulations du géoid@otées )

Pour améliorer la précision de cette détermination, il faut utiliser trois points de
ﬁ? base définissant un plan ; l'interpolation revient alors au calcul de la distance
Exel 7 d’'un point quelconque a ce plan symbolisant le géoide local. Le tableau
GEOIDE.XLS du cédérom permet d'automatiser ce calcul : il calcule, au moyen
du « solveur » d’Excel, un plan moyen passant au plus prés de quelques points
(au moins quatre) et fournit la distance d’'un point nouveau a ce plan moyen,
géoide local, c’est-a-dire son altitude

La précision en altimétrie est finalement moins bonne qu’en planimétrie
(jusqu’a trois fois inférieure). Notons que lors de la nouvelle mesure de I'Eve-
rest, en 1984, qui faisait appel a des technologies modernes, GPS et stations
totales, la principale incertitude concernait la référence des altitudes et non la
mesure intrinseque.
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Remarque
Une étude de définition locale précise du géoide a été réalisée a I'université de Mont-
pellier, en 1994, menant a une connaissance centimétrique des ondulations.

Les travaux actuels de I'lGN permettront de disposer d’'un modeéle de géoide de préci-
sion annoncée centimétrique sur 'ensemble du territoire Francais.

Exemple de calcul par interpolation sur seulement deux points

Soient deux points A (982 151,23 m ; 154 621,32 m ; 144,28 m) et B (983 150,44 m ;
155 374,67 m ; 132,12 m) connus en Lambert lll et en altitude IGN 69. lls constituent
une base GPS mesurée plusieurs fois. Les mesures GPS donreh®4,10 m et

hg = 181,83 m au-dessus de I'ellipsoide IAGRS80 du systeme WGS84.

La pente du géoide, considéré linéaire entre A et B distants de 1 251,38 m, est donc la

suivante :

_ (181, 83- 132 1P (104 10- 144 28 _ 49, 71- 49 82_ _ 1088 9% de A
P 1251 38 1251 38 ’ °
vers B.

Le géoide est donc= 49,71 m au-dessus de IAGRS80 en B At=49,82 m en A.

Des mesures GPS donnent les résultats suivants : P (982 184,55 m ; 155 194,66 m) et
h.= 188,42 m. La projection de P sur la droite AB en planimétrie est située a 371,76 m
de A (valeur déterminée par calcul d’intersection). L'altitude IGN 69 de P est finale-
ment :H, = 188,42 — (49,82 — 0,000088 . 371,76)38,63m.

Etant donnée la précision de ce type de modélisation, on peut se contenter d’une valeur
moyenne de I'écart entre géoide et ellipsoide IAGRS80. Dans cet exemple, elle est de
49,77 m ce qui donnd, = 138,66 m

Différentes techniques de mesure en mode différentiel

Pour toute mesure GPS, la résolution des
ambiguités est plus rapide et plus fiable
si la position du récepteur est pré-déter-

Fig. 7.14-a. : GPS statique
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minée a une dizaine de metres prés et
entrée dans le contr6leur de I'antenne (en
WGSB84). Si cette position est inconnue,
le contréleur GPS utilise comme position
de départ Iaolution de navigationqu'il
détermine en temps réel sur le terrain a
quelques dizaines de métres prés ; la pré-
cision de cette solution de navigation
peut étre améliorée en commencant le



calcul par une détermination @oint isolé a partir des mesures GPS collectées sur ce
point.

Pour obtenir les coordonnées en systeme WGS84 d’un point de référence connu
%:7 en systéeme Lambert, vous pouvez utiliser le tableau COORDON.XLS livré sur
Excel 7 le cédérom de I'ouvrage.

Le mode statique

Les combinaisons des doubles différences avec quatre, cing, six satellites permettent la
détermination précise du vecteur AB au sol. Malheureusement, le calcul de ces combi-
naisons requiert un minimum de temps d’observation pendant lequel la réception des
sighaux satellites doit étre parfaite, sans coupure, et les récepteurs doivent demeurer
immobiles : c’est le mode aresure GPS statiquela durée d’observation est d’environ

30 minutes pour un récepteur bifréquences sur une base de 20 km. La précision espérée
est au mieux de I'ordre de(5 mm + 1 ppm).

Cette méthode est utilisée pour de longues lignes de base supérieures a 108ti@

est donc réservée aux réseaux géodésigpesir lesquels elle présente I'avantage d'une
précision homogéne sur de grandes étendues. Avec des récepteurs monofréquence, le
temps de mesure est plus long ; on se limite a des lignes de base inférieures a 10 km, pour
lesquelles la différence de trajet d’'un satellite a chacun des deux récepteurs reste négli-
geable en comparaison de la distance entre satellite et récepteurs. Cette distance maxi-
male peut étre portée a 20 km si I'on dispose d’éphémérides précises, accessibles sur le
serveur Internet de I'lGN (voir § 1.3.5).

Le mode statique rapide

Le mode statique rapide est basé sur Ie
méme principe que le mode statiqug
mais enimitant la portée, en mesurant
avec des configurations favorables de
satellites,GDOP et PDOP optimaux

et en utilisant plutdt des récepteurs ienio
bifréquences permettant ainsi de
réduire la durée de station. Il permet de
détermineren 5 a 10 mn d’observation
tout point dans un rayon d’une vingtaine
de kilométres autour de la station de
référence (10 a 20 mn avec un GP§
monofréquence pour des lignes de bage
allant jusqu’a 10 km).

[*2)

U7

IGN65

La précision est au mieux de :

+ (5 & 10 mm + 1 ppm). Fig. 7.14-b : Réseau observé en statique rap|de
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Un premier récepteur est en permanence sur une station de référence ; un second est
itinérant et se déplace d'un point a I'autre dans un rayon de 10 a 20 km autour de la
station de référence.

Cette méthode est utilisée, par exemple, pour observer le canevas d'un chantier de
remembrement comprenant 12 points nouveaux et quatre points d’appui (fig. 7.14-b.). Ce
réseau comprenant donc 16 points fut observé en trois demi-journées en 1992 ; il pourrait
étre observé actuellement en une seule journée avec deux récepteurs GPS bifréquences.
Le GPS s’applique particulierement bien a ce type de travaux et remplace les anciennes
techniques de triangulation en canevas d’ensemble et méme de polygonation.

Le mode cinématique

Un récepteur fixe étant en A, point connu ou inconnu, un récepteur mobile, généralement
une antenne montée sur une canne télescopique, est positionné en B proche de A. Apres
une premiére phaskinitialisation statique sur un point connu ou inconnu, le récepteur
mobile posséde suffisamment de données pour résoudre les ambiguités et donc calculer
sa position en relatif par rapport au récepteur fixe ; pour le calcul final des coordonnées
WGS84, il suffit qu’a un moment donné de la chaine cinématique le récepteur mobile
passe sur un point connu, ou qu’un des points A ou B soit connu.

Fig. 7.15. : GPS cinématique

Si I'on déplace le récepteur mobig&ns couper le contact avec les satellitekes
ambiguités restent déterminées et les points suivants de la chaine cinématique (B", B,
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etc.) seront déterminés quasiment instantanément, le temps de faire au moins une acqui-
sition, soit une époque.

Si I'on passe a moins de quatre satellites, il faut reprendre linitialisation statique et
commencer une nouvelle chaine ; 'opérateur est informé de cette interruption par son
terminal de contréle de I'antenne (message du tjgms:of lockou perte de connexion).

Cette technique est efficace pour effectuer des levers ou de la densification intense sur
des superficies de faibles étendues et bien dégagées. On obtient une précision qui est de
'ordre dex (1 cm + 2 ppm).

Différentes méthodes de mesure
En statique rapide, il existe deux méthodes de mesure :

1 - lestop and gdmarche-arrét) qui une méthode trés proche de celle du lever de détails
avec une station totale. L'opérateur enregistre les informations en s’arrétant sur des
points fixes et se contente de maintenir le contact avec les satellites pendant les
déplacements ;

2 - la trajectographieou le récepteur mobile enregistre les informations en permanence,
toutes les secondes par exemple, ce qui permet de tracer la trajectoire du mobile. Si I'on
monte I'antenne mobile sur un véhicule, on obtient la position de ce dernier a chaque
acquisition de mesure des calculateurs des antennes. On peut ainsi dessiner la trajectoire
du véhicule et déterminer sa vitesse moyenne entre deux mesures.

Différentes méthodes d’initialisation
Il existe deux méthodes d’initialisation :

1 - l'initialisation statique rapide ou le récepteur mobile stationne un premier point
proche du récepteur fixe pendant quelques minutes ; si ce premier point est connu,
I'initialisation ne dure que quelques secondes ;

2 - l'initialisation en vol (on the
fly ou OTF) qui permet d’effec-
tuer du lever en cinématique en
évitant la phase d'initialisation
statique. On dit que la résolution
des ambiguités est faite en vol
(AROF : ambiguities resolution
on the fly. Lintérét de cette
technique est le positionnement
précis, centimétriqued’objets
mobilestels que les bateaux lors
des opérations de bathymétrie

Fig. 7.16. : Initialisation OTF
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(cartographie des fonds marins), les avions lors d’'une campagne de photogrammétrie
aérienne (voir aussi § 5.1.7).

Les logiciels de calcul OTF sont des logiciels puissants, a utiliser avec des récepteurs
bifréquences. Par exemple, c’est le cas des récepteurs SR299 et SR399 de Leica qui, avec
le logiciel RT-SKI OTF (RT signifigeal timeou temps réel), permettent un position-
nement & (1 cm + 2 ppm) pres.

Remarque

Cette technique est exigeante du point de vue de la configuration des satellites,
puisqu’il faut au moins cing satellites visibles et un bon GDOP inférieur a huit (voir
§1.6.2).

Le cinématique en temps réel (real time kinematic ou RTK)

Le principal inconvénient des méthodes précédentes est de ne pas fournir d'informations
directement sur le terrain mais seulement en post-traitement. L'opérateur ne se rend donc
compte qua posterioride la qualité des mesures, ce qui peut ménager de mauvaises
surprises et obliger a recommencer le travail. De plus, les opérations d'implantation sont
impossibles sans informations immédiates.

Le cinématique en temps réel permet de connaitre immédiatement les coordonnées du
récepteur mobile, ce qui permet de faire de I'implantation en GPS, de vérifier a tout
instant la qualité des mesures effectuées et de se rendre compte d’une rupture de faisceau.
Cette technique a permis aux techniciens Leica de se rendre compte que deux minutes de
mesures peuvent parfois étre suffisantes a la résolution des ambiguités en statique rapide
(bifréquence, lignes de base inférieures a 10 km).

Pratiquement, le récepteur fixe stationné sur un point connu émet en permanence par
liaison radio des informations au récepteur mobile qui, en les recoupant avec ses propres
acquisitions, recalcule sa position a chaque instant.

On trouve aussi pour cette méthode I'appellaBIDGPS (real time differentialGPS)
ou GPS différentiel en temps réel ; ainsi I'avantage principal du mode naturel est repris
en traitant les données en temps réel mais avec deux récepteurs.

Pour implanter ou lever des points en temps réel dans un systéme national (Lambert en
France) alors que les renseignements fournis par le GPS se référent au systéme mondial
WGS84, une possibilité est de procéder &talonnage GPS. c’est un procédé qui
permet de calculer les parameétres de transformation nécessaires pour passer d'un sys-
teme a l'autre (transformation du type Helmert 3D : voir tome 2, chap. 1, § 10.3). Il faut
déterminer les coordonnées GPS d’au moins deux points connus dans le systéeme de
projection « local ». Ensuite, les parametres de la transformation étant déterminés et
entrés dans le contréleur GPS, le programme d’affichage du contréleur traduit directe-
ment les informations GPS en systéme local.
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Récapitulatif des méthodes d’observation

Le tableau ci-apres ne reprend que les méthodes de traitement différentiel avec traitement
de phase.

Remarque

Les évolutions de ces dernieéres années se font surtout au niveau logiciel. Le matériel,
rapidement arrivé a maturité, évolue peu sinon pour diminuer son prix, réduire ses
dimensions et augmenter sa fiabilité. Les logiciels, en revanche, deviennent de plus en
plus performants et laissent présager de nouveaux gains en rapidité et en précision. lls
n’'ont pas encore exploité toutes les possibilités du traitement différentiel.

Mode

Statique

Statique rapide

Cinématique

En vol

Pour les grandes

Bases courtes :

Grand nombre de

Positionnement

récepteurs
bifréquence.

lignes de base <20 km points a observer | précis d’objet
Cas d’emploi (> 10 km avec (bifréquence) dans une zone en mouvements
récepteur <10 km réduite (avions, bateaux,
bifréquences). | (monofréquence). et dégagée. etc.).
Précision : S5mm+ 1 ppm 5a10mm +1 ppm Ta2cm+1ppm 1a2cm+2ppm
mopofrequence 5410 mm +1 ppm Ta2cem+ 1 ppm
bifréquence
30mna 1 heure 2&20mn Quelques minutes Temps réel en
Temps selon les cas. d'initialisation puis mouvement.
d’observation quelques secondes
sur chaque point.
Réseaux géodésiques | Canevas polygonaux. | Levers de détails en Photogrammétrie,
sur de grandes Canevas d’ensemble : zone dégagée. bathymétrie.
Applications étendues. remplace la
triangulation et la
polygonation.
Précis, plus efficace Rapide, efficace. La plus rapide Pas d'initialisation
et plus économique | Nul besoin de garder | des méthodes de statique.
Avantages que les méthodes le contact ov?ac le lever de détails par
traditionnelles. satellite. GPS.
Temps d’observation | Limitation en portée. | Une interruptiondela | Méthode GPS  la
plus long que par les réception nécessite plus onéreuse.
I , . autres méthodes. une nouvelle
AT Réservé aux inifialisation.

On peut ajouter a ces techniques la réoccupation, qui consiste a stationner un méme point
a des périodes différentes. Si, lors de la premiere observation, quatre satellites sont
disponibles et trois seulement lors de la seconde, le logiciel de post-traitement calcule
guasiment comme si I'on avait observé sept satellites, et donne une solution précise pour
le point. Un autre avantage est la détermination multiple d'un méme point qui donnera
un contrdle des mesures : par exemple, le logiciel SKI de Leica calcule toutes les coor-
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données d’'un méme point issues d’'une méme session d’'observations et propose ensuite
une moyenne si les écarts maximaux entre les différentes solutions ne dépassent pas une
valeur déterminée au départ appelée « limite de calcul des moyennesveraging
limit.

Une présentation du logiciel SKI (SKI : Static Kinématic) se trouve sur le
3 cédérom du présent ouvrage sous forme de fichier d'aide : elle vous permet de

suivre toutes les étapes de la préparation des observations aux résultats en
passant par les mesures sur le terrain.

SKI

Caractéristiques du matériel (yjamme Leica)

Les données suivantes datent de février 1998.

Systeme : MX200 | Mx300 | Mx9212 | MX900 | spago | srae1t | sr299 | sRa9e
Signal recu
- nbre de canaux 6 6 12 12 6 6 2fois 9 | 2fois 9
- code C/A X X X X X X X X
- phase L1 X X X X
- phase L2 X X
- code P sur L2 X X
- code P sur L1 X X
Précision
- mode naturel * 15m 15m 15m 15m 15m 15m 15m 15m
- différentiel
temps réel (code) 1,5m 1,5m 0,7m 0,5m Tm Tm Tm 0,5m
- différentiel post- 510mm | 5mm 5 mm
traite (phases’ 07m | 07m | 07m | 03m [ 1Im +2pom | +1ppm | +1 ppm
- cinématique 10 mm 10 mm 10 mm
temps réel +2 ppm +2 ppm | +2 ppm
Techniques accessibles
- navigation X X X X X X X X
- navigation diffé-
rentielle X X X X X X X
- statique X X X
- statique rapide X X
- cinématique X X
- cinématique on
the fly X X
- cinématique
temps rée X X X
- ciném. temps X
réel on the fly

* En I'absence de S/A.
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Planification d’une campagne de mesures GPS

La mesure GPS elle-méme est ennuyeuse : I'opérateur n'a rien a faire durant I'acquisi-
tion. La phase de calcul I'est un peu moins car, si les logiciels se chargent de tout ou
presque, il reste quelques parameétres a régler et quelques choix a effectuer durant la
procédure.

La phase la plus intéressante est en fait la préparation de la campagne de mesures au
cours de laquelle I'utilisateur doit faire de nombreux choix dépendant de la topographie
du lieu de mesure, du matériel disponible, de la précision cherchée, de la facilité de
déplacement d’un point a I'autre, etc. La phase finale de transformation des coordonnées
WGS84 en Lambert se rapproche des activités de calcul classiques du topographe :
manipulation de systémes de projection et de coordonnées, adaptation de réseaux, etc.

Les masques

Lors de la phase d’acquisition, il faut que
'antenne capte au moins quatre satel
lites. Le systeme GPS prévoit une visibi
lité en tout point du globe de quatre
satellites (généralement, I'opérateur er
voit de six a dix) mais en l'absence
d’'obstacles appelésasqueqfig. 7.17.).
La présence inévitable de masques pelit
faire qu’a un moment donné l'antenne
capte moins de quatre satellites; Ig
mesure est alors interrompue. Ajoutez
aux masques physiques la présence de
masques électroniques en ville ou a
proximité de lignes a haute tension. E
regle générale, sous nos latitudes, les
orbites des satellites ne passant pas au —
nord (fig. 7.18.), I'opérateur positionne ¢ 19 ouldessus
la station de sorte que l'obstacle prin-

cipal soit plein nord par rapport a
'antenne.

Fig. 7.17. : Les masques en GPS

270°(0
Un logiciel de planification livré avec les ?
récepteurs permet de prendre en compte
la présence de masques : connaissant les
éphémérides des satellites, il détermine
I'heure de lever et I'heure de coucher de
chacun. Ceci permet d'établir un gra-
phique (fig. 7.18. : vue du ciel au-dessus
du point de station ; le cercle extérieur

Fig. 7.18. : Entrée et visualisation
des masques et des passages des satellitgs
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représente I'horizon) sur lequel figurent les satellites visibles en un lieu et sur une période

d’observation donnés. L'opérateur peut y ajouter les masques éventuels, chacun étant
entré par son élévation au-dessus du sol, son azimut de départ et son azimut de fin.
L'opérateur vérifie sur le graphique la position des masques et les satellites concernés.

Saisie de la position des masques

La position des masques est relevée sur le terrain avdmussolepour lesazimuts de

départ et de fin et uclisimétre pour mesurer I'élévation angulaire au-dessus du sol. Sur
I'écran de la figure 7.18., le masque principal a une élévation moyenne de 50°, un azimut
de départ de 270° et un azimut de fin de 365°. Il masque le satellite 12 pendant la période
d’observation.

La limite de 15° au-dessus de I'horizon correspond a I'élévation minimale en dessous de
lagquelle les satellites ne sont pas pris en compte puisque la transmission est trop rasante :
c’est une limitation du modéle troposphérique. On peut tout de méme porter cette limite
a 10° pour élargir le champ d’action. Notons que ce graphique (fig. 7.18.) ne permet pas
de planifier les temps de mesure ; il sert a controler I'entrée correcte des masques de
terrain.

Antibes  43°D6'N 7°03'E  130m Time: GMT+01.00
Date: 050396 Window: 00.00 - 24.00 Cut-off angle: 15"  Almanac from: 2105794

Logiciel SKI (Leica) : exemple de calcul des paramétres d’orbite des satellites
pour un lieu (Antibes) et une fenétre d’observation donnée (de 0 a 24 heures)
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Récupération des éphémérides de la constellation de satellites

Au début de chaque phase de mesure, le récepteur se calibre sur un satellite : il se
synchronise et capte les éphémérides émis par le satellite. Lors du transfert des enregis-
trements de terrain vers le logiciel de post-traitement, les éphémérides sont aussi
transférés : il s’ensuit que le micro-ordinateur dispose toujours de ceux datenhidu

jour d’'observation. Il est donc conseillé, en cas de longues périodes sans observations,
d’effectuer des mesures pendant au moins 30 minutes et de les transférer a I'ordinateur
pour mettre a jour ses éphémérides.

Influence de la position des satellites

La position relative des satellites entre eux joug

également un role important : si les satellites captés ﬁ @ % ﬁ
par une antenne sont trés proches les uns des ™ A
autres, les calculs d’intersection spatiale sont Yoo / /
moins précis. Par exemple, sur la figure 7.19., les Voo
cercles de distances se coupant avec un angle \'\ L
faible générent une zone d'incertitude plus impor- Vb

/ / intersection
tante, donc moins précise. '

peu précise

Les usagers du GPS utilisent un coefficient qui =
indique comment les positions relatives des satel- /X~
lites réduisent la précision ; il s'agit dbDOP

(Dilution of Precisior). Sa valeur peut indiquer une| Fig. 7.19. : Intersection spatiale
réduction de la précision horizontalelIOP),
verticale ¥DOP), de position PDOP) ou encore
géométrique@GDOP). Les coefficients généralement utilisés sont le PDOP et le GDOP ;
ils doivent étre inférieurs a trois pour que I'on puisse affirmer étre dans des conditions
optimales d’'observation ; le GDOP est inversement proportionnel au volume du tétraédre
formé par le récepteur et les quatre satellites. En pratique, I'opérateur peut travailler avec
un PDOP et un GDOP allant jusqu’a huit.

Les programmes analysent les positions respectives de tous les satellites afin d’effectuer
le choix entre les quatre meilleurs qui deviendront les satellites actifs de calcul, c’est-a-
dire les mieux placés pour réduire la zone d’intersecfiorsi I'erreur de GDOP est-

elle minimale. Si cing, six... satellites sont correctement disposés autour du récepteur, ils
seront tous pris en compte dans les calculs. Le graphique de la figure 7.20., établi par le
logiciel en fonction des données de la station, montre I'évolution du PDOP et du GDOP
sur une période d’'une journée.

Ce graphique (fig. 7.20.) tient compte a la fois, pour un lieu et une date d’observation

donnés, des éphémérides de la constellation entiere et des masques entrés par I'utilisa-
teur. Ce graphique donne aussi le nombre de satellites visibles par tranche d’heure. En
abscisse, on trouve les heures d’'observation et en ordonnée les coefficients PDOP et
GDOP : I'échelle des ordonnées est commune au nombre de satellites et aux coefficients
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PDOP et GDOP ; bien que ces derniers ne soient pas uniquement le fait du nombre de
satellites, on constate que les pointes de GDOP ou de PDOP se produisent lorsque le
nombre de satellites captés est inférieur a quatre, soit entre 1 heure et 2 heures et vers 13
heures. C’est grace a ce graphique que I'opérateur planifie la campagne GPS en choisis-
sant le (ou les) moment(s) de la journée le(s) plus favorable(s) aux observations. On y
relévera les pointes de PDOP et de GDOP qui correspondent a des moments ou il est
préférable de ne pas mesurer.

A Satellites PDOP/GDOP Satellites
10 10
9 - 9
8 4|J_LL 8
7 7
7 T N |
° A ¢
"L —A [T U A~ 5
3 N ~\ o~ b} ~200R A 3
AR X A\ e
] Y, T N e\

T N 1
I ———— Heures

o' 2 46 a0 2" s 8 o s
Fig. 7.20. : Evolution du nombre de satellites, du GDOP et du PDOP

Antibes  ATNE'W  TOPE 130m Time: GMT+01.00
Date: 05/03/96 Window: D0.00D - 24.00 Cut-off angle: 157 Almanac fram: 21505194

Satellite FDOPGDOP

Logiciel SKI (Leica) : exemple de prévision du nombre
de satellites et des coefficients GDOP et PDOP pour un site et une heure donnés

Autres éléments de planification

Une mesure différentielle fait appel a deux équipes distinctes qui peuvent étre trés
éloignées I'une de l'autre. Les mesures d’'une équipe sont inutilisables sans celles de
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I'autre. Chacun doit donc définir et respecter son role, calculer ses temps de déplacement
d’un point a l'autre de maniére a étre sir de commencer a mesurer en méme temps que
I'autre équipe. La méthode la plus simple est de considérer une antenne comme fixe, sur
un point de référence connu, et I'autre mobitevér). Les calculateurs associés aux
antennes sont programmables : ils peuvent donc étre tous les deux programmés au
bureau, les opérateurs n'ayant plus alors qu'a se soucier d’'étre en station a un endroit
donné a une heure donnée. Il faut cependant faire attention au décalage horaire entre le
temps local et le temps GPS, ou temps universel.

Dresser la liste du matériel nécessaire est un bon moyen d’éviter des désagréments sur le
terrain ; chaque opérateur I'établira avant le départ. Les heures d’enregistrement seront
exprimées etemps universel(TU), c’est-a-dire celui affiché par les récepteurs.

Il ne faut pas oublier de noter sur le terrairhéuteur d’antenne dont la précision
intervient en GPS sur les trois coordonnées (voir § 1.3.2.2). Pour cela, le meilleur moyen
est de remplir une fichgour chaque observation

Le tableau GPS. XLS propose une fiche de terrain type qui est adaptée a toute
ﬁ? mission GPS.
Excel 7

Remarque

On peut parfois obtenir un résultat de mesure méme si une équipe n’a pas fait sa station.
Si vous disposez dans les environs du chantier d’'une antenne GPS de I'lGN stationnée
sur un point géodésique et fonctionnant en permanence, il vous est possible de récu-
pérer les informations enregistrées par cette antenne par simple demande a I'lGN, sur
le réseau Internet ou sur minitel. Par exemple, & Grasse, I'lGN stationne en permanence
le point du réseau européen EUREF (voir chap. 2) situé sur le plateau de Caussols dans
I'enceinte de I'observatoire astronomique du CERGA. Les données GPS sont fournies,
pour une journée d'observation entiére, au format RINEX (format d’échange standard
des données GPS). Les mesures étant effectuées toutes les 30 secondes, il est conseillé
de choisir un taux d’échantillonnage multiple ou sous-multiple de 30. Le logiciel GPS
utilise ensuite les données de votre antenne en parallele a celle de I'|GN afin de
résoudre les ambiguités.

Méthodes de travail

Si les points ne sont observés qu’une seule fois, on pasienge détermination. Une
double détermination demande deux observations du méme point & partir de deux
points de référence différents. Elle permet un contrdle par double calcul du point observé.

Si la précision des points d’appuis est insuffisante, les points de canevas ordinaires étant
connus a environ 20 cm pres, l'opérateur pourra, avec plusieurs observations indépen-
dantes de la méme ligne de base, vérifie¢etitivité de la mesure, ce qui donnera une
bonne information sur sa qualité. Comme en triangulation, I'opérateur pourra constituer
des figures fermées, triangles ou polygones, de maniére a contréler la fermeture, somme
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des K, dY et dZ fournis par le calcul GPS, ces fermetures étant directement calculées en
WGS84.

Pour approfondir ce sufetde nombreux siteimternetdonnent des informations géné-
rales sur le systeme GPS ainsi que des informations sur son évolution et ses perspectives ;

en particulier I'apparition a compter de 2002 d’'une Fréquéepoéservee a I'utilisation
civile...

Organigramme d’une mission GPS (différentiel post-traité)

L'organigramme suivant détaille le déroulement complet d’'une mission GPS.

Caohier des charges Outils
— Précision

— Distances entre points ‘
— Temps imparti

— Topographie du terrain

i

Choix du matériel (mono- ou bifréquence)
Choix du (des) point(s) ancien(s) Corte IGN 2

Positionnement des points nouveoux = Repertoire IGN
Définition du déroulement des observations

i

. . Clisimétre
R des r q sur site == Boussole
Estimation des coordonnées WGS84 des points d observer Excel (COORDON.XLS)
— Chantier de grande étendue : tous les points =~ ou logiciel GPS
— Chontier de petite étendue : un seul point central
Préparation des sessions d'observation Ephémérides
Pour chaoque point (ou pour le point central) du chantier: récents
-
— Donner au logiciel de préparation les coordonnées WGS 84 Ordinateur
— Entrer les masques levés sur le terrain Logiciel GPS
— Choisir sur graphique la période d'observation
Progrommation des observations en temps universel Contréleur GPS
Entrée dans le contrdleur des coordonnées approchées == Antenne GPS
du point (si elles sont connues)
Observations sur terrain
(ne paos oublier de mesurer la hauteur d'antenne)
Transfert des observations des 2 antennes & un ordinateur
Calcul éventuel en point isolé des points nouveaux
(pour affiner les solutions de navigation) Contrdleur GPS
Calcul différentiel du (des) vecteur(s) observé(s) —— Ordinateur
Si les ambiguités sont résolues, sauvegarde des résultats Logiciel GPS
Contrdle des rayons moyens quadratiques,
des fermetures de triangles et des écarts en coordonnées
entre plusieurs solutions d'un méme point
. . Logiciel GPS
Transformation des points calculés en Lombert =~ Excel (HELMERT.XLS)

1 Voir aussi tous les articles parus dans la reXt¥& vous en trouverez une liste référencée par
numéro de revue dans le fichier d’aide XYZ.HLP situé sur le cédérom joint & cet ouvrage. Voir aussi
les articles suivants de la rev@éomeétregliste non exhaustive) :

Initialisation cinématique en mouvemg@&ometren® 4 de 1994.
Dossier GPSGéométren® 6 de 1992.

2
L'IGN vient de sortir des cartes série bleue au 1/25 000 estampillée GPS : elles fournissent un
« quadrillage » UTM destiné a faciliter des mesures graphiques sur la carte.
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Le nivellement et les caractéristiques des app
reils de nivellement sont étudiés en détail au ch
pitre 5. Nous avons voulu présenter un rapid
historique pour positionner dans ce chapitre de
technologies modernes les niveaux numérique
qui représentent une avancée importante dans
domaine.

Le développement technologique des appareils
nivellement fait apparaitre deux évolutions
essentielles : l'introduction desompensateurs

automatiques puis I'apparition des niveaux
numeériques. Ci-aprés, est rappelée I'évolution

e

technique des niveaux :

NA303 de Leica

. leniveau a colliers: la lunette, maintenue au corps du niveau par deux colliers, était
amovible et pouvait ainsi étre retournée bout pour bout de maniére a éliminer cer-
taines erreurs systématiques dues a l'instrument ;

. le niveau a lunette fixe: la lunette est fixe par rapport au corps du niveau et une
nivelle torique de directrice paralléle a I'axe de la lunette permet le calage horizontal
de la visée. C’est le principe du niveau de haute précision N3 de Leica : la nivelle
torique trés sensible, est réglée avant chaque visée ;

. leniveau a bascule la lunette est reliée au support par un axe autour duquel elle peut
basculer de maniére a éliminer certaines erreurs systématiques dues a l'instrument.
La nivelle torique, généralement a bulle coupée, est solidaire de la lunette et est réglée

a chaque visée ;

. leniveau automatique: I'introduction d’'un mécanisme de compensation est basé sur
la gravité d’un corps mobile ou sur I'équilibre d’un liquide qui effectue automatique-
ment le réglage fin de la ligne de visée a I'horizontale (voir chap.5 § 1.2.3). C'est le
principe de la grande majorité des appareils vendus actuellement ;

. le niveau numérique (voir leurs caractéristiques au chapitre 5, paragraphe 4.) : les
lectures sur mire sont automatisées par un systeme de décodage d’'une mire a codes-
barres ; I'appareil lit automatiquement le fil niveleur et la distance station-mire ; ces
valeurs sont affichées et peuvent étre mémorisées sur un support informatique. Cela
augmente la productivité de I'opérateur et élimine les fautes de lecture et de retrans-

cription des lectures.

On arrive donc en nivellement au méme stade de développement que celui des stations
totales, a savoir la lecture sur écrans digitaux, la saisie et la retranscription des informa-
tions entierement automatisées. Ces appareils peuvent étre motorisés pour des travaux
automatisés de surveillance ou d'auscultation (pointés automatiques réguliers d’une série
de mires, lecture et transmission des observations a un bureau d’étude). Il reste une
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derniére étape a franchir : rendre les niveaux numériques (NA2002 et NA300) aussi
précis que les niveaux de haute précision du type du N3 & lunette fixe et nivelle torique.

Une station totale est un théodolite électronique couplé a un IMEL (Instrument de
Mesure Electronique des Longueurs (voir chap.4 § 6) et possédant un systeme d’enregis-
trement et/ou de transfert des informations.

L'apparition des stations totales a révolutionné la topométrie :

. grace aux IMEL, la mesure de distances devient simple, rapide et précise méme sur
de longues portées. Elle ésimogeneen précision avec les lectures angulaires. Par
exemple, le TC1800 de Leica (tachéomeétre électronique) est donné pour un écart type
de+ 0,3 mgon en angle, sait5 mm a 1 000 m, &t (2 mm + 2 ppm) en distance, soit
+4mm a 1000 m: les précisions sont donc comparables.

TC1000 et GRE4 de Leica associés a un micro-ordinateur et un traceur AO

. lesaffichagesde type digital limitent considérablement les erreurs de lecture, plus
fréquentes sur verniers gradués, et surtout ce type de lecture ne nécessite pas I'appren-
tissage d'un vernier. Grace a des formules préprogrammeées, |'opérateur obtient ainsi
I'affichage direct d’'une dénivelée ou d'une distance réduite a I'horizontale. Mais il
convient de continuer de noter et/ou d’enregistrer les valelds Hiz, etV, indispen-
sables pour les calculs de tolérances.
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les cerclescodés a lecture
électronique continue sont
fiables et précis : la lecture
est faitesur I'ensemble du
cercle ce qui élimine les
éventuels défauts de gra-
duation et d’excentricité.
Le cercle est divisé en
1024 intervalles, un sur
deux étant réfléchissant.
Deux capteurs a infrarouge,
I'un fixe et l'autre mobile Fig. 7.21-a. : Codage du cercle électronique Wild
solidaire de l'alidade, ef-
fectuent des mesures de dé-

phasage et en déduisent la lecture angulaire entre les directions des deux capteurs. Le
disque tourne en permanence et les mesures s’effectuent sur toute sa surface ; on en
fait la moyenne sur un intervalle de temps donné.

Moteur

Capteur

Angle mesuré

Remarque

Avec ce type d'appareil, le décalage d'origine entre deux séqueacesrt a rien
puisque le zéro des graduations est modifi€¢ de maniére informatique lors de

l'affichage ; physiquement, la mesure reste la méme.

le stockage des informations saisies sur un supgfortatique et leur retranscrip-

tion automatique sur un micro-ordinateur élimine complétement les fautes de lecture
et de retranscription. Il nécessite une bonne organisation sur le terrain de maniére a
profiter au maximum du gain de productivité.

la possibilité decodifier les points d'un levé permet aussi d’accélérer la production

du report sur papier en utilisant au maximum les fonctions d’habillage automatique
des logiciels de topographie. Cela nécessite I'apprentissage initial de la codification.

I'obtention des informations de terrain sur un support informatique permet d’en
obtenir unereprésentation numérique plus fiable dans le temps et plus précise
gu’une représentation sur papier : de nombreuses erreurs dues a la mesure d’'une cote
sur un support papier seront ainsi évitées. De plus, une représentation numérique peut
étre imprimée sur papier a n'importe quelle échelle. Le support informatique permet
aussi la création de Systémes d’Informations Géographiques (SIG § 5.5), qui sont des
bases de données topographiques dans lesquelles sont associées au dessin des infor-
mations d’ordre général dont I'opérateur peut sélectionner la visibilité en fonction du
type de plan désiré et de sa destination.

les stations récentes sont équipéefodetions automatiquespréprogrammeées qui
facilitent le travail de I'opérateur : par exemple la bibliotheque TPS-system équipant
les stations TC1100, TC1700 et TC1800 de Leica comprend un programme
d’'implantation, d’orientation du cercle horizontal et de transfert d’altitude, de calcul

de station libre, de calcul des coordonnées du point visé, etc.
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. les erreurs systématiques de mesures angulaires des théodolites mécaniques (chap. 3
§ 3) se retrouvent dans les stations. Mais ces derniéres ont I'avantage de pouvoir
mesurer ces défauts et de mémoriser leur valeur pour ensuite les compenser
directement dans chaque mesure. Ainsi, les méthodes de levés angulaires comme le
double retournement (chap. 3 8§ 4.2), la répétition, la réitération deviennent pratique-
ment superflues ; elles permettent toutefois de minimiser I'erreur de pointé en faisant
plusieurs lectures sur le méme objet visé.

Par exemple, le T2000 permet, par une manipulation lors de la mise en station, de
déterminer et d'annuler toutes les erreurs de collimation (voir chap. 3, § 3.1.3 et
3.1.4). C'est un nouveau principe de fabrication de la base mécanique des
théodolites : il n'est plus nécessaire de fabriquer un appareil de trés haute précision
dont les erreurs systématiques, si petites soient elles, sont inévitables ; il est préfé-
rable de fabriquer une mécanique correcte en terme de précision associée a un sys-
teme de mesure et de compensation de ces erreurs.

Certains appareils équipés de compensateurs biaxiaux détectent et compensent auto-
matiquement les défauts de collimation d’'un appareil ; le double retournement n’est
plus nécessaire.

Les stations sont en concurrence avec la technologie GPS sur certaines applications. Par
exemple, la densification de canevas, le levé de détail en zone dégagée ; le prix de revient
par point levé de I'une ou l'autre des deux méthodes étant fonction des portées, de
I'accessibilité des points, etc. on ne peupriori donner 'avantage au GPS ou aux
stations. Les stations offrent 'avantagd’delépendance alors qude GPS appartient

aux militaires américains. Elles sont pour l'instant irremplagables en levé en zone non
dégagée, en implantation, en topométrie industrielle ou la précision au centieme de
millimetre est recherchée, et en nivellement ou le GPS manque encore de précision.

Le tableau suivant donne les caractéristiques des stations de la gamme Leica.

Dans ce tableau, le C de TC signifie que I'appareil posséde un distancemeétre coaxial ; M
de TCM signifie qu’il est motorisé, c’'est-a-dire que I'appareil fonctionne de maniéere
automatique, par exemple pour des auscultations ou des surveillances d’ouvrage.

Dans la rubrique affichage, L signifie lignes et C caractéres.

Tous ces appareil disposent d’une lecture angulaire en continu sur un codeur absolu. Les
portées des mesures de distance sont données pour des conditions atmosphériques
moyennes.
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Gamme Appareils de chantier | Topométrie précision Haute précision

Modéles TC400 TC600 TC1100 TC1700 TC1800 T2002 T3000
‘Elc’ul-ll';fype +30dmg | £15dmg | +10dmg | +5dmg +3dmg | +1,5dmg | £1,5dmg
Motorisation - - TCM1100 | TCM1700 | TCM1800 - TM300V
- précision du

R 0,5 mgon 0,5 mgon 0,5 mgon - 0,5 mgon
::I:I:Zst?lion - - 50gon/s | 50gon/s | 50gon/s - 50 gon/s
Compensateur uniaxial biaxial biaxial biaxial biaxial biaxial biaxial

- plage (gon) +0,1 +0,1 +0,1 +0,1 +0,1 +0,055 +0,055

- préc. calage +6dmg +6dmg +3dmg +1dmg t+ldmg | £03dmg | £0,3dmg

Mesure
de distance : TC2002

5mm 3 mm 2mm 2 mm 2 mm 1 mm
+5 ppm +3 ppm +2 ppm +2 ppm +2 ppm +1 ppm

-portée avec 1 |6000u900 | 1,T0u 1,5 |250u 3,5|250u35|250u35|200u28

ou 3 prismes : m km km km km km

- précision

Correction * * * % * % * % * % * %
des erreurs :

Affichage LCD 41/16C | 4L/16C | 8L/30C | 8L/30C | 8L/30C | 18touch. | 18touch.

‘Z:I::is?:igns Non Non Option Oui Oui Oui Oui
Enregistement Mémoir PCMCIA | PCMCIA | PCMCIA Module Module
RS232 (liaison - . er oire + mém. + mém. + mém. REC ou REC ou
externe) + ... Interne interne interne inferne GPC1 GPC1
Lunette : autocolli.
- grossissement 28x 28x 30x 30x% 30x% 32x 43x

- ouverture 28 mm 28 mm 42 mm 42 mm 42 mm 42 mm 52 mm
- visée minimale 2m 2m 1,7m 1,7m 1,7m 1,7m 0,6m
Batterie 600 600 600

- nb. mesures 400 400 400/TCM | 400/TCM | 400/TCM

* . Erreur d'index vertical, de courbure terrestre et de réfraction atmosphérique.
** - Toutes les erreurs systématiques de I'appareil.
dmg : dmgon.

La technologie utilisant le LASERLight Amplification by Stimulated Emission of
Radiatior) permet la création d'un faisceau de lumiere cohéreatepeu dispersif
c'est-a-dire qu'il reste trés concentré autour de son axe d'émission, méme sur de trés
grandes portées ; I'opérateur peut par exemple obtenir un point de 1 cm de diamétre a
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1 000 m. Cette technologie est donc idéale paatérialiser un point, un alignement

ou un plan ; ce dernier, horizontal ou incliné, est obtenu en faisant tourner le laser. Le
laser peut donc remplacer le niveau a bulle, équerres et cordeaux, etc. Il est souvent utilisé
pour le guidage d’engins de travaux publics, le contrble d’ouvrages mais aussi en travaux
d’intérieur pour la pose de revétements de sol, revétements muraux ou faux plafonds,
opérations dans lesquelles il facilite le travail d'alignement, de nivellement et de tracage.
On peut aussi équiper un théodolite dagulaire laserdont le faisceau est focalisé dans

le plan du réticule de la lunette et pointe I'endroit visé par la lunette, permettant ainsi
I'implantation précise d’axes, le marquage de points inaccessibles, etc.

Il est aussi utilisé comndistancemeétre: I'opérateur mesure alors le temps mis par une
impulsion dirigée vers un objet pour parcourir I'aller-retour et il en déduit la distance ;
c'est le principe de fonctionnement du Disto de Leica (voir § 4.5). La précision est
comparable & celles des distancemétres a infrarouge, de I'ordi® adem + 5 ppm) en
mesures standard ; leur avantage réside dans le fait qu'un miroir n'est pas toujours
nécessaire, la réflexion sur certains objets pouvant étre suffisante. La portée des mesures
est aussi plus grande avec un rayon laser mais nécessite une puissance d’émission trés
supérieure a celle d'une diode infrarouge. Les distancemeétres a infrarouge sont actuelle-
ment plus répandus : leur portée pouvant atteindre 15 km avec une faible consommation
d’énergie et a moindre co(t, ils conviennent mieux aux applications civiles classiques.

. Pour apprécier les évolutions de ces technologies, il est utile d’en connaitre
I'historique :

. 1960 : apparition des premiers lasers d’alignement pour le BTP.

. 1968 : premiers niveaux avec automatisme de compensation (voir chap. 5 § 1.2.3).

. 1974 : premiers émetteurs-récepteurs pour le guidage et I'automatisation d’engins de
travaux publics, agricoles...

. 1980 : premier laser a diode électronique.

. 1991 : premier laser a diode statique (limitation du nombre de pieces en mouvement
dans I'appareil).

Les appareils les plus récents proposent un calage horiezatiEzement automatique

— il n’y aplus de nivelle — dans une certaine plage de I'ordre de quelques grades (voir §
4.1) autour de la verticale ou de I'horizontale. Un systénmdpure automatiquedu
faisceau en cas de déplacement de I'appareil garantit une sécurité optimale. Certains
modeles (voir § 4.4) permettent méme d@asitionner en planimétrie en temps réel

sur de petits chantiers.

Pour la création du rayon laser, les deux technologies suivantes sont encore utilisées :

. lelaser atube de gaz hélium-néose caractérise par une forte puissance et donc une
grande portée. Cette technologie est trés rustique par rapport au laser a diode mais tres
fiable. Le rayon lumineux émis a besoin de bonnes conditions atmosphériques et
d’une faible luminosité ambiante, sinon il est couplé a des cellules réceptrices. L'un
des inconvénients principaux est la nécessité d’alimentation par batteries seches, donc
de disposer de branchements et de cables qui sont souvent malmenés sur les chantiers.
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. lelaser a diode infrarouge ou électroniqueest la technologie la plus récente. Les
appareils sont plus compacts et fonctionnent a I'aide de piles — il n’y a donc plus
besoin de cables — mais de portée moindre. L'inconvénient de la portée réduite est
levé par I'utilisation d’'une cellule détectrice captant les rayons émis. Ces rayons
peuvent étre de deux sortes : celui émis par les diodes électroniquisiblkesinais
de faible intensité, donc adapté aux travaux de second ceuvre, tandis que celui émis
par les diodes infrarouges esvisible : il est donc associé a un récepteur, ce qui
augmente sa portée et permet son utilisation sur des chantiers étendus : terrassements,
gros ceuvre, etc.

Remarquons que le rayon laser, d’'une trés grande intensité, est dangereux pour I'celil
humain. Le matériel de chantier répond toutefois a des normes de sécurité strictes qui
s’échelonnent de la classe 1, la moins nocive, a la classe 3B. Pour les lasers dits de faible
danger de classe 3A et 3B, le réflexe palpébral, rétraction automatique de la pupille,
protege I'eeil en limitant I'exposition a 0,25 secondes mais ceci n'est plus vrai en cas
d’'observation prolongée ou a travers un instrument optique. La prudence est donc de
rigueur.

Les lasers de nivellement

Ces lasers permettent de matérialiser un plan horizontal par rotation du faisceau laser,
c’est-a-dire la rotation d’'un prisme autour de la diode émettrice, qui reste fixe. La vitesse
de rotation est réglable, parfois par télécommande. Quelques-unes des applications pos-
sibles sont les suivantes :

. le guidage d’engins de terrassementun capteur placé sur la lame de la niveleuse
(fig. 7.21-b.) permet de la positionner a une cote altimétrique précise. Le guidage peut
étre automatique, grace a un capteur couplé a un boitier de commande de I'hydrau-
lique, ou manuel mais assisté par les indications du capteur : des fleches indiquent s'il
faut lever ou baisser la lame pour niveler a une altitude donnée. La portée de ces
appareils est de I'ordre de 400 m ; ils peuvent définir des plans inclinés jusqu’'a 5 %
dans deux directions perpendiculaires avec une précision de nivellemeBtrdem
at+ 3 cm a 100 m suivant la pente affichée ;

. I'implantation de repéres de nivellement, contrdle de nivellementle laser est
stationné sur un point quelconque ; I'opérateur détermine sa hauteur de station par
rapport a un point de référence d'altitude connue. Il peut ensuite se déplacer dans le
rayon d’action de I'appareil, de I'ordre de 100 m, avec une mire ou une simple régle
munie d’'un récepteur. Ce dernier affiche un signal visuel sous forme de fleches et un
signal sonore sous forme d’un bip indiquant a I'opérateur la position du faisceau laser
invisible (fig. 7.21-b.). Il peut ainsi :
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Fig. 7.21-b. : Guidage d’engins ou nivellement par un laser tournant

. soit contréler un niveau : le récepteur étant monté sur une mire graduée, on
calcule une dénivelée classique ;

. soitimplanter un élément en altitude : le récepteur peut étre monté sur une simple
régle a une distance donnée de la base de la régle ; I'opérateur déplace ensuite
I'élément & implanter jusqu’a obtenir un signal correct du récepteur.

. les opérations classiques effectuées avec un niveau
optique, mais avec I'avantage de pouvoir étre faites avec un
seul opérateur : obtention d’'un trait de niveau, nivellement
par rayonnement, implantation de pentes, etc. Les lasers uti-
lisés pour ces opérations permettent une inclinaison de leur
axe de rotation, comme le L1-M de Leica, qui permet
d’obtenir une inclinaison allant jusqu’a 15 % dans une direc-
tion.

Par exemple, le Pro Shot L1-AS ci-contre, distribué par
Leica, est un laser de nivellement dont les caractéristiques
Doc. Leica sont les suivantes :

. couverture de 400 gon, portée de 230 m avec un récepteur manuel, 300 m avec un
récepteur a contréle machine ;

. précision det 4,6 mgon, soit 2 mma 30 m;
. Mmise a niveau automatique dans une plage 4lgon ;
. pente affichable tous les 0,01 % jusqu'a 9 %.
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Les lasers d’alignement

Pour les grands alignements on utilise les apparefls
du type laser de tunnel et laser a tubes de gaz hélium
néon en raison de leur grande portée et de leur robus ¢ == ) 2
tesse. Le faisceau des ces appareils est bien visiblge ™ —-
tunnel, la luminosité y étant trés faible. Ces appareils

ne donnent qu’une direction (laser fixe). lls sont uti-

lisés dans le pilotage de percement de galeries|et

tunnels (fig. 7.22.). Laser TCL de Leica

De forme tubulaire, le laser est positionnéentrage forcésur un socle généralement

fixé a la paroi. L'orientation peut se faire ainsi : un théodolite placé sur le socle permet
de positionner une cible intermédiaire. Le laser placé ensuite a la place du théodolite est
aligné sur la cible intermédiaire ; cette derniére, en matérialisant le passage du rayon
laser, permet aussi de contrdler que le faisceau n'a pas été accidentellement dévié. En fin
de course, le rayon laser peut soit créer un impact sur la paroi a creuser, soit directement,
guider la foreuse.

NN = — = o - —

ﬁl;]//d‘
%

Cibl;\ cde gquidage

Cible intermédiaire

NI > SN TSNS \ < SN

Fig. 7.22. : Guidage en tunnel par un laser d'alignement

Le faisceau du Wild TCL a 8 mm de diamétre et une portée de 1 000 m de nuit.

Les lasers d’alignement peuvent également étre utilisés pour la surveillance d’ouvrages
d’art, le contrble de verticalité de batiments de grande hauteur, le guidage de coffrages,
etc.

Pour legtravaux d’alignement de gros ceuvre et de second ceuymn utilise souvent
les niveaux (8 4.1) munis d’'un faisceau rotatif inclinable, qui permettent d’obtenir indif-
féremment des alignements ou des plans verticaux, horizontaux ou inclinés (fig. 7.23.).
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Fig. 7.23. : Différentes utilisations d'un laser tournant

LNA3O0 de Leica

Par exemple, le LNA30 de Leica, estun laser d'alignement dont
les caractéristiques techniques sont les suivantes :

. Portée allant jusqu’a 450 m, avec un détecteur LPD6.
. Vitesse de rotation réglable de 200 a 500 tr/min.
. Diode laser fixe ; degré de sécurité classe 1.

. Compensateur a pendule (débatterae2f2 cgon) ; précision
de calage: 3 dmgon.

. Avertisseur lorsque I'instrument est en dehors de la plage de
compensation.

. Autonomie maximale de 70 h.

. Sensibilité du détecteur LPD&:0,8 mm

. Précision :

. en plan horizontalx 6 mm a 100 m;
. en plan verticalt 7 mm a 100 m.

Les lasers de canalisations

PLA20 de Leica
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De forme cylindrique, ces appareils lasers ont été
étudiés pour étre centrés dans une canalisation. Le
laser permet de respecter précisément une pente
gue I'on affichée sur un écran digital ; le faisceau
se positionne automatiquement sur cette pente. Il
permet d'aligner les différents troncons de canali-
sation depuis un méme point et non de proche en
proche, comme traditionnellement. Le faisceau
est aussi réglable dans le plan horizontal. La tech-
nologie de ces appareils est basée sur le tube de
gaz hélium-néon: ils sont robustes mais leur
consommation est élevée.



Le principe d'utilisation de ces appareils fait apparaitre deux techniques de mise en
place :

soit le laser est centré dans la canalisation existante grace a des pieds amovibles de
différentes dimensions et/ou des systemes d’entretoises adaptées aux différents dia-
métres des canalisations ;

soit il est posé sur le fond de la canalisation ; les cibles utilisées sont alors telles que
leur centre est situé a la méme hauteur au-dessus du fil d’'eau que I'axe de I'appareil.
Cette derniére technique de mise en place est la plus précise et la plus simple ; elle est
de plus en plus utilisée par les constructeurs.

CIBLE
Position 2

CIBLE
Position 1

Vue en coupe

Vue en élévation

Fig. 7.24. : Principe d'utilisation des lasers de canalisations

Aprés le calage a I'horizontale et I'affichage de la pente, directement sur I'appareil,
I'opérateur pointe le faisceau en direction d’'une cible placée a I'extrémité de la
premiére canalisation & poser (fig. 7.24., position 1). La canalisation est ensuite calée
de facon que le faisceau laser pointe le centre de la cible. Il enléve ensuite cette cible,
il présente la canalisation suivante qu'il regle sur la cible en position 2 et ainsi de suite
jusqu’au prochain regard.

Par exemple, le PLA20e Leica est un laser de canalisation, de classe 2, dont les
caractéristiques sont les suivantes :

un boitier étanche a I'eau ; télécommande pour un fonctionnement avec un seul
opérateur ;

uncalage en horizontalité automatiquedans une plage allant de — 8 % a + 28 % de
pente : c'est-a-dire que I'on pose I'appareil dans la canalisation et qu'il se régle
ensuite automatiquement a I'horizontale ou bien a la pente qu’on affiche sur son
cadran digital avec une précision de 'ordre de 0,01 % ;
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. le calage en direction est effectué sur une cible par télécommande : le réglage latéral
estdet 5 msur 100 m;

. le systéme de coupure mécanique du faisceau en cas de déplacement intempestif de
l'appareil ;

. l'alimentation est assurée par une batterie interne (12 Volts) ; la batterie est externe
sur le PLA10.

Les lasers de positionnement

Ce sont des lasers portables rotatifs qui peuvent calculgxdsition en planimétrie en
temps réelsur un chantier de faible étendue. Le modéle portable (2,8 kg) CAPSY de la
sociétéSpectra-Physics Laserplapermet un positionnement du laser&mm pres sur

des portées allant jusqu’a 55 métres.

Le calcul de la position est effectué cing
fois par seconde par mesure angulaire sur
trois mires a codes-barres positionnées
_— sur trois points connus. Le laser rotatif
// . effectue en permanence des acquisitions
/ \ sur les trois mires fixes et en déduit sa
Mire 1 . position par un calcul de relevement sur
) trois points (fig. 7.25.). Cette position
Yrhmmmmmm oo s’affiche sur I'écran a cristaux liquides et
P s permet donc a uapérateur seulde réa-
e S liser des mesures de distances, des
implantations et des levers de détails,
0 x Mire 3 l'appareil possédant une mémoire
d’enregistrement de plus de 2 000 points
Fig. 7.25. : Laser de positionnement pouvant étre récupérés sur un poste
planimétrique informatique via une interface série
RS232.
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Par exemple, sur I'implantation de la figure 7.25., les mires sont disposées sur trois points
fixes définissant un systéme de coordonnées local (O, X, y). Chaque point & implanter est
calculé dans ce repére et implanté directement avec le laser.

Sur des petits chantiers, ces appareils entrent en concurrence directe avec certaines
fonctionnalités des théodolites électroniques grace a l'avantage du positionnement en
continu avec un seul opérateur. Pour obtenir les mémes possibilités avec des stations, il
faut des théodolites motorisés et pilotables a distance par liaison radio.
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Télémétrie laser

DISTO

Fig. 7.26. : Principe de fonctionnement du Disto

La télémétrie laser permet une mesure électro-optique de distance a partir d’un rayon
laser visible : le lasermétre est un instrument portable émettant un rayon laser que
I'opérateur dirige vers un point de mesure ; ce point est repéré grace a la visibilité et a la
trés faible dispersion du rayon laser. Le lasermétre donne alors la mesure de la distance
entre sa base et le point visé (exemple : Disto de Leica, fig. 7.26.). La distance est déduite
du temps de vol aller-retour d’'une impulsion émise par une diode laser et renvoyée par
I'objet pointé. Il est inutile de pointer une paroi perpendiculaire a la ligne & mesurer : en
effet, le récepteur du Disto capte la fraction de rayon lumineux réfléchi vers I'appareil
quel que soit I'angle d’incidence

Cet appareil est trés pratiqgue pour effectuer des levers
d’intérieur parce qu’il mesure des distances allant ¢
0,2 m a 30 msans contactet sans réflecteur. La mesure
s'effectue d'une seule main, la forme et les équipement:
de l'appareil permettant des mesures dans tous les recoi
d'une piéce. Des programmes intégrés permettent
calcul rapide des surfaces et volumes levés.

La portée de 'appareil peut aller jusq’@0 m avec un Disto de Leica
réflecteur. 1l est alors possible de l'utiliser en travaux
d’'implantation grace a son mode de mesure en continu ou

de levers courants. Par exemple, il peut étre monté sur un niveau ou sur un théodolite,
tenant alors lieu de distancemétre a courte portée.

La précision obtenue est €3 mm en mesures courantes (donnée du constructeur). Le
diametre du spot laser est de 6 mm a 10 m et de 30 mm a 50 m.

Un détecteur de point laser miroir se montant sur la face avant du Disto, permet de
visualiser I'impact du point laser en extérieur et en plein jour sans danger pour I'ceil.
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C’est une technique permettant d’obtenir
une représentation du terrain a I'échelle et
en trois dimensions a partir de simples
photographies. Ces dernieres peuvent étre
prises au sol — restitution de fagades, de
batiments, etc. — a partir d’'un avion (car-
tographie a moyenne et grande échelle) ou
encore a partir d'un satellite (pour de la
cartographie a petite échelle permettant de
représenter rapidement de trés grandes
surfaces).

Fig. 7.27. : Photographies aériennes On parle dphotogrammétrie car les cli-

chés obtenus sont restituésirie échelle
donnée fonction de la focale de I'objectif

de prise de vue et de la distance a I'objet photographié : par exemple, la hauteur de
I'avion au-dessus du sol pour des prises de vues aériennes.

De plus, en associant deux clichés (voir § 5.1), on peut obtenimemee de I'altimé-

trie du terrain photographié. Les clichés sont donc transformés par une opération appelée
restitution photogrammétrique en plans et cartes directement utilisables en topogra-
phie. Cette opération de restitution est faite aprés les prises de vues sur des appareils
spéciaux, appelés appareils de restitution photogrammeétrique, par des opérateurs spécia-
lisés.

Bien que cette technologie ne soit pas aussi récente que le GPS, elle est classée dans ce
chapitre puisqu’elle est en pleine mutation depuis I'apparition des micro-ordinateurs, des
photographies satellites et du positionnement par GPS. Elle devrait connaitre un nouvel
essor justifié par le besoin et 'utilisation de plus en plus répandus des images numériques
et des micro-ordinateurs multimédias. La principale évolution technologique est le pas-
sage a des appareils de prise de vues et de restiauti@mement numériquesqui
permettront I'intégration des données numériques dans les systémes d’informations géo-
graphiques (SIG, § 5.5). Les prises de vues sont numeérisées et la restitution est entiére-
ment effectuée sur poste informatique, avec une automatisation toujours plus importante.

Principe de la prise de vue photogrammeétrique

Le principe est basé sur une simple constatation physique : ce qui nous donne la percep-
tion du relief est le fait d’avoir deux yeux : chacun voit un objet sous un angle différent
fonction de I'écartement entre ces deux systéemes de prise de vues trés sophistiqués. C’est
ensuite le cerveau qui, en fusionnant les deux images, donne la perception du relief. Une
observation dans une longue-vue met en évidence le fait qu'avec un seul ceil le paysage
observé semble plat et sans profondeur, comme sur une photographie. L'observation dans
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des jumelles modifie aussi la perception du relief en modifiant le rapport entre la distance
objet-ceil et la distance entre les deux yeux.

Le principe de base est donc d'uti-
liser deux photographies de la
méme zone de terrain pour
obtenir une vision en trois dimen-
sions. On peut ainsi, grace a un
stéréoscope a miroirqfig. 7.28.),
voir le relief d’'une zone de terrain.
Il suffit d’observer deux photogra-
phies de lanéme zonede terrain,

A~

chaque cliché étant vu par un seu

N NS

Cliché 1

Fig. 7.28. : Stéréoscope a miroirs

ceil.

Lors d’une campagne de photogrammétrie aérienne, les clichés sont donc effectués de
sorte qu’il y ait un recouvremelungitudinal de I'ordre de 60 % entre deux prises de vue

consécutives. L'observation d’'une zone de terrain est faite en différentes passes avec un
recouvrement transversal de I'ordre de 20 a 25 % (fig. 7.29. : 19 clichés pris en trois

passes).

Cliché 1 Cliché 3
Cliché 2

|

Lignhe

\\\\\\\\\\\L

LIMITES DE LA ZONE A OBSERVER

Fig. 7.29. : Mission de photographie aérienne

de vol

On peut donc voir en relief a partir de deux photographies. Il reste a régler les problemes
de mesure directe sur les clichés, de mise a I'échelle en planimétrie et de mesure de

I'altimétrie.
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Probleme de mise a I’échelle d’un cliché

Considérons un cliché unique (fig. 7.30.)
réalisé depuis un avion parfaitement hori-
zontal. L'appareil de prise de vue est une
chambre métrique (appareil trés rigide
muni d’'un objectif a distorsion et courbure
de champ minimale). Sa distance focale est
f. Un point A du terrain est photographié en
a sur le film. On peut écrire :

f _ ma _

H MA

H est la hauteur de I'objectif au-dessus de A.

Fig. 7.30. : Photographie
a la verticale du point M e est, par définition, I'échelle du cliché : elle
est donc fonction de la hauteur de Mokf et

H ont méme unité).

On constate qu&chelle n'est pas constantsur toute la photographie ; elle est fonction
de la topographie du terrain : par exemple, les objets situés en altitude, plus proche de
I'avion, sont grossis par rapport aux objets situés en fond de vallée.

L'ordre de grandeur des distances focales utilisées dst @6 a 30 cm.

Donc, pour un avion volant a une hauteur moyenne de 1500 m au-dessus du sol, on
obtiendrait un cliché a une échelle moyenne de 1/10 000 pour une focale de 15 cm.
Généralement, I'opérateur calcule la hauteur de vol correspondant a une échelle désirée.
Pour obtenir une restitution au 1/25 000 afrecl5 cm, il faut voler a une altitude de
3750 m.

Il nest donc pas possible d'utiliser le cliché brut pour obtenir une représentation a
I'échelle de la zone photographiée, d’autant que, comme nous le verrons plus loin,
l'avion n’est pas horizontal au moment de la prise de vue. Il faudrait en modifier son
échelle point par point en fonction de l'altimétrie : c’est ce que se propose de réaliser une
orthophotographie qui est un cliché sur lequel auront été rectifiées ces variations
d’échelle (voir § 5.2). De plus, une photographie n'est pas une projection plane, avec
réduction d'échelle, mais umerspective coniqugfig. 7.30.).

Remarque
En observant un seul cliché, I'opérateur peut déterminer, par exemple, la hauteur d'un
édifice a partir de la mesure de son dévers (BC, fig. 7.30.)Hsda hauteur de
I'objectif au-dessus du point C, on peut écrire :

f_cb et@ =L doncCB = H' DE-Q ou mb est la distance de b au centre
H CB" CB'" mb mb

du cliché.
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Mesures des variations

d’altitude sur un couple de clichés

Si I'on suppose que les photographies sof
réalisées depuis un avion volant parfaite
ment horizontal, il est possible d'établir
une relation permettant d’obtenir la varia-
tion d’altitude entre deux points en fonc-
tion de la variation de parallaxe nofte

La parallaxe est la différence de distance
au centre du cliché mesurée entre lg
images d'un méme point, c’est-a-dire :
=x" -x".

B est labase de prise de vuec’est la dis-
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TO’ n”\.
£ | !
\| A
N 1
N
AN K
s | N
| N\
BN
X | N

Fig. 7.31. : Couple stéréoscopique

tance entre deux points de prise de vu
(fig. 7.31.), c'est-a-dire :E =P
H f
2
donc 9H - B _ H"
dp 2 fB

En posantf =e.H etb=e.B, on obtient: dH = :bl_—' dp .

b est la bas® mise a I'’échelle.

On peut donc mesurer la variation d’altitud¢ @htre deux points voisins en mesurant la
variation de parallaxepd Les mesures sur des couples de clichés sont réalisées sur ce

principe.

Les principaux termes utilisés en photogrammeétrie sont définis ci-apres.

points homologues

différents points observés.

Les points a” et a”", qui sont les photographies du point A (figure 7.31.) sont appelés

Les segments Aa” et Aa”” sont layons homologuesssus du point A.
Le faisceau perspectifest 'ensemble des segments joignant un point de vue aux

Le point A appartient Bespace-objetqui est donc le terrain photographié.
L’ espace-imagesera la représentation en trois dimensions de I'espace-objet. Dans

I'espace-image, le relief réel est transformé en un relief reconstitué plus ou moins
déformé : cette transformation est appeldamorphose

de restitution.

Le stéréomodeéleest I'image du terrain observée en trois dimensions dans I'appareil
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Restitution photogrammétrique

Cette restitution est réalisée a I'aide d’un appareil de restitution photogrammétrique dont

les fonctions essentielles sont exposées ci-apres.

Calage du couple de clichés observé

Fig. 7.32. : Calage d'un couple stéréoscopique

D

Jusqu’'a maintenant, on supposait les
prises de vues parfaitement horizon-
tales. En réalité, les turbulences
atmosphériques, les trous d’airs, etc.
rendent la ligne de vol de I'avion dif-
ficile a maitriser. Les clichés sont
donc positionnés d’'une maniere quel-
conque dans l'espace et si on les
observe directement posés a plat, on
n'obtient pas une vision « exacte » du
relief. Pour des observations précises,
chaque couple de clichés doit étre
repositionné dans I'appareil de resti-
tution tel qu'il était au moment de la
prise de vue, de maniére a obtenir
l'image « plastique » en trois dimen-
sions du terrain photographié
(fig. 7.32.).

Cette opération dealage des cliché®st effectuée dans l'appareil de restitution en

s’appuyant sur des points connus en coordonnées et/ou en altitude et repérés sur les
photographies. Pour caler une photographie en planimétrie, il suffit de deux points

connus en coordonnéex, (Y). Pour la positionner en altimétrie, il faut au moins trois
points connus en altitude. On utilise généralemeatre points connus dans les trois

dimensionspour réaliser un contréle (voir aussi § 5.1.4). Chaque cliché est ainsi reposi-
tionné tel qu'il était a I'instant de la prise de vue par translations et rotations autour de

trois axes et mise a I'échelle.

Cette fonction de calage est obtenue de maniére différente selon le type d’appareil de

restitution utilisé :

. al'aide d'unrestituteur analogique, cette opération est assurée grace &Ham-
bres de restitution orientables parconstruction mécanique et/ou optiquedes

rayons homologues ; une telle chambre est constituée par le dispositif porte-clichés,
équipé de quatre repéres de fond de chambre permettant de centrer les photographies,
et un systéme optique ou optico-mécanique permettant de reconstituer dans I'appareil
de restitution un faisceau perspectif semblable a celui qui existait lors de la prise de

vue.
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. alaide d'unrestituteur analytique, cette opération est assurée par un ordinateur qui
calcule et modifieen temps réella position des porte-clichés de I'appareil de resti-
tution de sorte que I'index de pointé stéréoscopiquebédionnet) de I'opérateur
semble se déplacer dans le stéréomodéle.

Observation du stéréomodeéle en vision binoculaire

L'opérateur observe une image en trois dimensions du terrain, apfi&@modeélesur

lagquelle il est possible de mesurer des cotes et des altitudes. L'opérateur de restitution
observe dans une lunette binoculaire les deux clichés, un sur chaque ceil, en déplagant le
curseur ou ballonnet, piloté par trois manettes, une pour chaque dimen¥ionZ.

Reproduction des mouvements de I’index de pointé stéréoscopique

L'opérateur restituteur redessine les détails de la photographie en déplacant le ballonnet.
Ses mouvements sont transmis soit a un systéme traceur mécanique pour |'obtention
d’une stéréominute,document graphique original qui, auparavant, était réalisé a une
échelle donnée, soit a un systéme de visualisation graphique sur écran avec enregistre-
ment numérique qui permettra, ensuite, 'impression du plan a n'importe quelle échelle,
en restant compatible avec la précision de restitution.

On obtient une restitution a I'échelle de la zone photographiée parce que le systéme de
pilotage se charge de compenser les variations d'échelle en fonction de I'altitude des
points. Les courbes de niveau peuvent étre tracédisagay; en déplagant le curseur sur

la surface du sol et en dessinant le suivi de sa trajectoire. On obtient ainsi une modélisa-
tion numérique de I'altimétrie du terrain (MNT ou modéle numérique de terrain) par
déplacement automatique sur une grille de points ou profils avec pointé altimétrique de
I'opérateur.

Remarque

Pour I'établissement d’'une carte, les opérations de restitution sont complétées par
I'observation sur le terrain de ce qui n’est pas directement visible sur la photographie ;
on parle d’'opération deomplétement; elle est réalisée avec des moyens de levers
traditionnels.

Evolution des appareils
de restitution photogrammeétrique

La premiére génération, apparue deés les années vinghasgique (voir § 5.1.3.1) :

leurs principaux défauts sont leur complexité, I'usure des pieces mécaniques et donc
I'altération de la précision, leur ergonomie rudimentaire et, enfin, le fait que les cartes ou
stéréominutes, sont obtenues sur un support papier.

La deuxiéme génération emtalytique (voir 8 5.1.3.1) ; si les premiéres recherches ont
débuté des 1952 avec un systéme expérimental (OMI-Bendix), c'est en 1956 que le

TECHNOLOGIES MODERNES 3‘5



concept de I'appareil analytique a été défini et réalisé par le Dr. Uki V. Helava, photo-
grammetre d'origine finlandaise. Le premier prototype date de 1963 et le premier appa-
reil commercialisé de 1976. Lutilisation de [l'ordinateur permet de limiter
considérablement le nombre de piéces en mouvement, de diminuer le nombre de compo-
sants optiques et d’améliorer la fiabilité et la précision. De plus, la restitution est obtenue
sous forme numérique, base de données informatique plus durable, plus précise et plus
compléte que le support papier. La possibilité de diriger le curseur sur un point déterminé
par ses coordonnées permet une interaction entre le processus de restitution et les don-
nées mémorisées.

La précision de ces appareils permet le positionnement d'un curseur de pointé a quelques
micrometres pres, ce qui donne des précisions de restitution pouvant descendre en des-
sous de la dizaine de centimétres en planimétrie et en altimétrie suivant I'échelle des
clichés.

Le concept analytique actuel est fondé
sur la séparation des calculateurs
assurant, d'une part, la tache de pilo-
tage et, d’'autre part, les programmes
de service (fig. 7.33-a.). C’est ce prin-
cipe qui est désormais utilisé par tous
les constructeurs, d’autant plus que
I'arrivée des ordinateurs de type PC et
compatibles et leur possibilité d'inté-
gration de cartes électroniques a bou-
leversé les données techniques et les
prix de fabrication. Les derniers déve-
loppements des appareils analytiques
actuels consistent a offrir, en plus, la
superposition du graphiquedans les
oculaires en mono ou en stéréo avec
option couleur; ce procédé est déja
mis en ceuvre dans le S9AP de Wild,
en moderaster, mode point par point
Station analytique Leica dans lequel on n’est pas lié au nombre
de vecteurs, ou en mode vectoriel, plus
contraignant.
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Restituteur Ordinateur

PILOTAGE DES Processeur
PORTES—CLICHES d asservissement

Cliché 1| |Cliché 2

Processeur de
POSITION gestion des
—_—

informations
DU CURSEUR

Fig. 7.33-a. : Schéma de fonctionnement d'un restituteur analytique

La derniére génération de ces appareils, datant du début des années quatre-vingt-dix, est
entieremennumeérique ; a partir de prises de vues numériques du terrain, comme les
photographies du satellite SPOT (8§ 5.3), ou bien a partir de prises de vue aériennes — de
meilleure résolution que les scénes satelliteimérisées sur un scanneymun ordina-

teur traite les informations pour obtenir directement la restitution du terrain en trois
dimensions sous forme numérique. Il N’y a plus aucune piéce mécanique. La seule
limitation en précision devient celle de la prise de vue ou de sa numérisation ; les
meilleurs scanneurs actuels offrent une résolution de I'ordre du micromeétre. Une photo-
graphie noir et blanc de 225 x 225 mm peut étre numérisée en cing minutes avec des
pixels de 12,5 micromeétres. Contrairement a toutes les gammes d’appareils précédentes,
'opérateur observe le terrain sur un écran informatique et non sur support
photographique ; I'écran est séparé en deux par le logiciel de restitution et I'opérateur
observe au travers d’'une lunette binoculaire une moitié de I'écran sur chaque ceil. L'avé-
nement de ces appareils constitue une révolution pour la photogrammeétrie, non pas du
point de vue du principe de base, qui demeure inchangé, mais du point de vue des
possibilités nouvelles offertes aux manipulateurs en utilisant les immenses possibilités de
la corrélation numérique et des logiciels de PIAO (Photo Interprétation Assistée par
Ordinateur).

Certains fabricants développent des restituteurs numériques et les solutions logicielles
complétes qui les accompagnent (par exemple, la gamme DPW Leica de Helava).

Stéréopréparation et canevas d’aérotriangulation

L'opération de calage des clichés nécessite la présence de quatre points d’'appui par
photographie (voir § 5.1.3). Il est trés rare de pouvoir observer quatre points connus sur
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une photographie. Cela nécessite donc des opérations topographiques au sol avant les
prises de vues : ces opérations sont appeltsopréparation. Elles consistent a
déposer au sol des plaques visibles depuis I'avion ; leur taille est fonction de I'échelle de
la prise de vue, de I'ordre de 30 cm x 30 cm, dont on détermine les coordonnées par des
méthodes topomeétriques classiques (triangulation, GPS, etc.). La stéréopréparation
représente un travail important sur le terrain ; une campagne comme celle de la figure
7.29., nécessitant 19 clichés pris en trois passes, demande de positionner environ un
trentaine de points déterminés ¥nY et Z, avec l'inconvénient de l'incertitude des
reperes qui peuvent étre déplacés ou détruits.

Point Ffictif

Point ancien

Point nouveau

VI

Fig. 7.33-b. : Canevas d’aérotriangulation

Pour éviter d’avoir a repérer ou a positionner au sol un grand nombre de points de calage,
une technique nomméaérotriangulation a été mise au point. Son principe est de
calculer la position de points fictifs directement sur les négatifs photographiques, par
exemple les points 1, 1" et 1" du cliché | de la figure 7.33-b. : sur cette figure, l'incli-
naison des clichés par rapport a la ligne de vol s’explique par I'effet de dérive. Ces points
serviront & transférer le repére général de travail d’'un cliché a I'autre. On peut alors se
contenter d’'un minimum de points d’appuis connus et visibles au sol ; ces derniers
serviront de base au calcul de I'ensemble du canevas d’'aérotriangulation. Un logiciel
spécifique a ce type de calcul, appplégramme de compensation détermine les
coordonnées de tous les points fictifs par un calcul en bloc (moindres carrés), a partir de
la connaissance de quelques points anciens du terrain. Si, dans certaines zones, le nombre
de points anciens est insuffisant pour obtenir un contrdle et une précision corrects, il faut
ajouter et déterminer des points nouveaux sur le terrain.

Pour augmenter la précision de la triangulation, on n’utilise pas des objets photographiés
au sol mais des points créés physiquement sur les clichés : ce swatisiesicromé-

triqgues qui percent la gélatine du cliché (PUG de Wild) ou le film entier (laser de Zeiss
Jena). lIs sont effectués au moyen d'une machine spécialement congue a cet effet. Ces
points sont positionnés dans I'axe de chaque photographie et se retrouvent donc sur trois
photographies consécutives dans le sens longitudinal et sur une ou deux autres dans le
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sens transversal : par exemple, le point 2°” de la figure 7.33-b. se retrouve sur les clichés
I, Il et lll ainsi que sur les clichés VIl et IX. Le marquage des points s’effectue en vision
stéréoscopique sur deux clichés en méme temps ; on fraise un percage de 60 micrometres
de diamétre a la surface du négatif dont la position est repérée par une autre marque plus
visible, le dessin d'un cercle de 6 mm de diametre.

Soit par exemple (fig. 7.33-b.) une série de dix clichés de recouvrement longitudinal égal

a 60 % et a 25 % en transversal, sur lesquels sont disposés cing points anciens visibles.
Les points anciens étant seulement au nombre de trois sur la premiére passe, 'opérateur
ajoute sur le terrain un quatrieme point. Il marque ensuite les 10 négatifs, soit 30 marques

plus le transfert des points entre les bandes adjacentes. Le marquage des points ne
s'effectue que sur la ligne du nadir de chaque cliché (points 1, 17, 17") afin de ne pas géner

le pointé de I'opérateur lors de la phase de mesure proprement dite ; les points entre les

bandes sont de méme marqués une seule fois sur la bande adjacente (points 17, 2", 3",
47,57,6,7,8,9et10).

Aprés la phase de marquage, suivent les opérations d'observation des clichés marqués,
auparavant avec un stéréocomparateur, désormais sur un restituteur analytique ; puis
intervient la phase de compensation globale, calcul d’aérotriangutsitislocgrace aux

liens entre bandes qui, a partir des points existants, permet de calculer les coordonnées
planimétriques et altimétriques de tous les points d’appuis et des points marqués. Un
paragraphe ne suffirait pas a décrire I'évolution incessante des programmes de compen-
sation avec leur méthode, polynomiale, par modéles indépendants, par faisceaux,
incluant désormais ou non les sommets de prises de vue, etc.

La détermination du canevas d'aérotriangulation est généralement effectuée sur la
machine la plus précise dont dispose le cabinet de photogrammeétrie. La précision des
meilleures machines analytiques actuelles est de I'ordre du micrometre (Emq de 3 um),
c’est-a-dire que sur un cliché a I'échelle 1/1 000, il est possible, en théorie, d’approcher
la précision au millimetre en restitution. En fait, la précision de restitution finale est
plut6t de I'ordre de quelques centimétres car de nombreuses erreurs se cumulent : préci-
sion de la prise de vue, précision de I'observation des points de calage, fermeture du
canevas d'aérotriangulation, précision des pointés des opérateurs de restitution, etc.

Les derniers développements de I'aérotriangulation montrent que ce processus peut faire
I'objet d'un traitement automatisé s’appuyant sur le tout numérique. En effet, suite a la
phase de numérisation de toute la mission photo sur scanneur, on obtient des images
d’une taille de I'ordre de 10 Gbytes, soit 10 milliards de pixels (voir § 5.1.6) ; grace a la
corrélation, il est possible de reproduire de fagon automatisée les phases de marquage
virtuel de points et de choix de points (schémas). De nouveaux programmes integrent ces
développements (HATS de Helava, par exemple) et permettent d’aérotrianguler des
zones tres vastes d’'une maniére quasi-automatique. Certaines taches de pointé sont
toujours du ressort de I'opérateur : pointé des points d’appui et aide en cas d’impossibi-
lité de corréler automatiquement.
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Si I'on conjugue les apports du GPS et du numérique, I'aérotriangulation connaitra
encore de nombreuses évolutions dans les années a venir.

Quelques autres difficultés physiques et techniques

Quelques unes des difficultés techniques rencontrées sont les suivantes :

. la limite de perception de I'eeil humain; I'acuité
visuelle est I'aptitude de I'eeil a séparer les plus petits
détails possible. Dans les meilleurs conditions d’'obser-
vation de clichés, I'acuité monoculaire est de I'ordre de
y=4 cgon ; elle est environ cinq fois plus petite en vision
stéréoscopique, soit de l'ordre de 8 mgon, jusqu'a 3
mgon dans des conditions excellentes (voir fig. 7.34-a.).
L'écartement moyen des yeux étantede 65 mm, cette
acuité permet de détecter une différence de parallaxe
jusqu’a une distande telle que e= D.3.10°.17200. On
en deduit qu®,,,= 1 400 m. Ceci implique que, dans
un avion volant a plus de 1 500 m d’altitude, la percep-
Fig. 7.34-a. : Vision tion du relief ne s’effectue plus en vision stéréoscopique
stéréoscopique mais uniquement grace aux éléments monoculaires de la
perception de la profondeur.

L'ordre de grandeur de laariation minimale de distance perceptible par I'ceilest
y=¢€/D 0 dy=-e.dD/D>

Numériquement, pouryd= 3 mgon et = 65 mm, on peut séparer des détails de 1/20
de millimétre a une distance de 0,25 m. Sur une photographie a I'échelle 1/2 000, une
résolution de 'ordre de 10 cm sur le terrain peut étre obtenue ;

. leslimites techniques des appareils de numérisa-
tion (scanneurs)sur les photographies numérisées
et travaillées sur des restituteurs numériques, ce
n'est plus I'ceil qui fixe les limites de résolution
mais la précision de la numérisation. La résolution
d’'un scanneur est donnéedm (dots per inch ou
points par pouce. L'unité de résolution est aussi
appeléeixel. Une image numérisée est constituée
d’un trés grand nombre de pixels : on parle d'image
Fig. 7.34-b. : Dessin en mode en mode_ point (pitmap ou raster). Lq figure 7.34.—b.
point ou raster est une illustration de ce que représente un pixel
dans une image en mode point : I'objet dessiné
semble linéaire ou vectoriel. En fait, si I'on effectue
un zoom tres proche, on constate qu'il est constitué
d'un assemblage de points ou pixels qui doivent donc étre aussi petits que possible
afin que I'image de I'objet paraisse lisse. Les formats informatiques les plus courants
sont le format GIF et le format TIFF, compressé ou non. A titre indicatif, un négatif
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de 24 cm x 24 cm numérisé a 1 000 dpi représente une quantité d’environ 82 millions
de pixels, soit une image en noir et blanc de 82 méga-octets au format TIFF, non
compressé.

A 1000 dpi, un pixel représente 0,025 mm sur le négatif ce qui, & une échelle de
1/2 500, représente une précision théorique en planimétengpar pixel (35 cm

au 1/20 000). En altimétrie, la taille du pixel est multipliée par le rapport entre la
focale et la base a I'échefid qui, dans le cas le plus fréquent, vaut 152/90 = 1,7 mm,
avec un recouvrement de 60 % pour atteindre la valeurldem en résolution
verticale au 1/2 500 et la valeur atteint 85 cm a I'échelle 1/20 000. En réalité la
précision planimétrique attendue est de 'ordre7r@e% de la taille du pixe| par
exemple, pour les images SPOT (8§ 5.3), le pixel étant d’'une résolution de 10 m, la
précision en planimétrie sera de l'ordre de 7 m.

I'effet de trainée sur la photographieprovient du déplacement de I'avion durant le
temps d’exposition de la pellicule. Cet effet rend flous les objets photographiés en
créant un « filé » dans le sens de déplacement de I'avion. Par exemple, pour une
vitesse de vol de 360 km/h, I'avion parcourt une distance de 1 m en 1/100 de seconde,
ce qui correspond a un temps d’obturation important. Il s’ensuit une trainée des objets
photographiés de 1/25 de millimétre a I'échelle 1/25 000, ce qui est négligeable, ou
encore de 1/5 de millimetre a I'échelle 1/5 000, ce qui est tout a fait perceptible a I'ceil
nu. Techniguement, ce filé est compensé dans les chambres de prise de vue par un
déplacement inverse de la pellicule. Par exemple, I'appareil de prise de vue RC30 de
Wild permet de déplacer la pellicule fixée sur une plaque de pression de maniére a en
assurer une parfaite planéité a une vitesse allant de 1 a 64 mm/s sur une amplitude
maximale de 640 micrométres.

les effets de dérive, de tangage et de roulde I'avion de prise de vue sont
compensés par une stabilisation gyroscopique de I'appareil de prise de vue qui permet
de limiter I'influence de ces mouvements inévitables.

la luminosité, le pouvoir de séparatiordes objectifs et Igrain de la pellicule sont

aussi autant de limitations physiques a la précision des plus petits détails enregistrés.
En effet, la taille d'un grain argentique est de I'ordré deicrons, et en photogram-
métrie, le grossissement de I'image grace aux zooms ne garantit nullement une
meilleure précision de la mesure ; ceci reste vrai pour les plans numériques en topo-
graphie.

Utilisation du GPS en photogrammeétrie

Le canevas d’aérotriangulation permet le positionnement des photographies dans un
repére terrestre (fig. 7.32.). Une autre solution apparue avec le systéme GPS est le calcul
de la position de I'objectif de prise de vue a tout instant dans un référentiel géocentrique.
Depuis I'apparition des logiciels de calcul dits the fly(§ 1), il est possible de déter-

miner cette position sans initialisation statique et pour un objet en mouvement avec une
précision centimétrique. La méthode décrite ci-apres (fig. 7.35.) est appelée mode diffé-
rentiel en temps réel ou RTD : un récepteur GPS est stationné sur un point connu et
transmet en permanence par radio des informations de correction de position, ce qui
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permet au récepteur GPS embarqué dans 'avion de recalculer sa position en temps réel.
La fréquence d’envoi des informations de correction doit étre trés élevée, de I'ordre de la
seconde. Cette solution peut se heurter a la certification du systeme de transmission,
agréé ou non, ainsi qu’au simple fait de devoir installer une station au sol dans la zone de
prise de vue, compatible en outre avec le systéme avion, ensemble contraignant.

Fig. 7.35. : Utilisation du GPS en photogrammétrie aérienne

Cette technique permet :

. de suivre plus aisément jgan de vol en s’appuyant sur un terminal d’ordinateur
dans le poste de pilotage : le plan de vol peut étre suivi au plus prés grace aux
informations GPS en temps réel.

. d'obtenir lescoordonnées du centre de prise de v quelques centimétres pres.
L'opérateur obtient alors de nouveaux points de calage « en I'air » qui participent aux
calculs de compensation de I'aérotriangulation et évitent le recours aux inconnues
intermédiaires de calcul ; pour utiliser ces données, il faut y associer la mesure de
l'inclinaison de I'axe de prise de vue par un systéme inertiel.

Il est également possible d'utiliser le GPS pour obtenir rapidement des points d’appuis
au sol, solution efficace et permettant d’'alléger le coit global de la stéréopréparation.

Photogrammeétrie et SIG
L'objectif premier de la photogrammétrie moderne n’est plus la production de cartes

mais l'intégration de données numériques dans les systemes d'information geographi-
ques (voir § 5.5). A ce titre, la transformation des clichés en orthophotographies numé-
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rigues devient de plus en plus courante puisque ces clichés permettent de tenir a jour plus
aisément la base de données du SIG (voir § 5.2).

C’est pourquoi I'lGN utilise la photogrammeétrie pour réaliser une gigantesque base de
données, la BDTOPO. Démarré en 1988, ce vaste projet doit durer au minimum 15 ans.
Cette BDTOPO, établie sur un modele complexe de données de type systéme 9 de Wild,
permettra, outre les cartes classiques numériques, I'établissement de cartes thématiques.
La structure des données permettra aussi de les utiliser aprés filtrage dans différentes
applications informatiques tels les calculs d'itinéraires, I'organisation d’interventions
d’'urgence, les simulations d'aménagement, etc. L'IGN utilisera la BDTOPO pour |'éta-
blissement automatique de la carte de base au 1/25 000, mais aussi pour d’'autres cartes
dérivées (voir avancement sur le site de I'IGN : www.ign.fr).

Orthophotographie numérique

Une photographie aérienne ne donne pas une image du terrain semblable a une carte. En
fait, une photographie aérienne est plus proche ddengpective coniquedu terrain si

I'on néglige les déformations dues aux distorsions de I'objectif et & la réfraction atmos-
phériqgue. Comme nous l'avons vu au paragraphe 5.1.1., I'échelle des objets mis a plat
sur une photographie est fonction de la distance de I'objectif a I'objet. En terrain parfai-
tement horizontal, tous les objets d’'une photographie aérienne seraient a la méme
échelle ; en terrain accidenté, les zones les plus proches de I'avion (montagnes) sont
grossies par rapport aux zones les plus éloignées (vallées). L'échelle n'egiadonc
constanteet la photographie ne peut étre directement utilisée comme fond de plan. La
technique dd'orthophotographie permet de transformer un cliché classique en image
utilisable directement comme fond de plan : on obtient I'équivalent d’'une photographie
faite sans objectif, impossible dans la réalité, comme prajetait orthogonalement

les points du sol sur le support photographique avec, bien sir, une réduction d’échelle
pour que cela passe dans le format du négatif.

Avantages de I’orthophotographie numérique

Une orthophotograhie numérique conserve la valeur « objective » d’'une photographie ;
elle n'est pas interprétée comme une carte classique et contient donc une plus grande
guantité d’informations. Elle présente au moins la méme précision qu'une carte et
chacun de ses pixels est repéré en coordonnées : on peut donc dire qu’elle est géocodée.
Par suite, il est trés simple de mettre a jour tout ou partie d’'une orthophotographie par
substitution d’informations plus récentes. On peut également I'utiliser comme support de
digitalisation : une digitalisation faite directement sur le fichier-image utilisé comme
fond de plan n’introduit pas de perte de précision. Un autre avantage est la présence de
couleurspermettant de réaliser plusieurs photographies thématiques a partir d’'une méme
photographie de base, par exemple, une carte des cultures, une carte des zones fores-
tieres, etc. Le mosaiquage de plusieurs photos permet d’obtenir a des échelles différentes
de vastes zones représentées sur une méme photographie avec une précision homogene.
Enfin, il est possible d’obtenir une visualisation du terrain depuis un point de vue quel-
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conque et méme s’y déplacer virtuellement. C’est cette technique qui a été utilisée pour
définir les nouvelles frontiéres de I'ex-Yougoslavie a la fin de I'année 1995. Rappelons

gue la précision altimétrique avec I'orthophotographie numérique dépend de la qualité
du maillage du MNT puisqu’elle est obtenue par interpolation.

C’est pourquoi I'orthophotographie est le support idéal d'un SIG.

Cette technique est encore peu employée en France mais tres courante dans d’autres pays
tels la Belgique et I'Allemagne. Elle devrait connaitre un développement important
puisqu’avec lI'avenement des micro-ordinateurs multimédias, le besoin et I'utilisation
d’'images numériques augmentent chaque jour. La capacité de stockage des disques durs
et la vitesse de traitement des processeurs permettent aujourd’hui de traiter des images
de plusieurs centaines de méga-octets (millions de pixels) sur de simple micro- ou mini-
ordinateurs.

Obtention d’une orthophotographie numérique

La photographie originale est
numérisée aprés la prise de vue
avec un scanneur de trés haute
résolution (pixel de I'ordre de
guelques micromeétres).

Les déformations de la photo-
graphie liées aux effets du relief

et a l'inclinaison de 'axe de la
caméra doivent étre éliminées.

Pour cela, il faut disposer d’'un
modéle numérique de terrain
(MNT, fig. 7.35-a.) obtenu a

partir d’une restitution photo-
grammétrique classique sur un
couple de clichés, ou le pointé est effectué soit par I'opérateur, soit au moyen d'un
logiciel de corrélation automatique sur un restituteur numeérique. Le fichier-image obtenu
par numérisation du cliché est orienté a I'aide des points de calage et corrigé de ses
déformations grace au MNT. Les différents fichiers sont ensuite assemblés en une ortho-
photographie par mosaiquage. L'assemblage est réalisé selon les discontinuités du pay-
sage de maniere a ne pas mettre en évidence des zones de transition d’une photographie
a l'autre.

Fig. 7.35-a. : Modéle numérique de terrain (MNT)

Ensuite, il faut faire subir a cette orthophotographie des corrections radiométriques

destinées a améliorer le contraste et a gommer les différences d’éclairement d’un cliché
a l'autre. Le premier niveau de correction radiométrique est appliqué a chaque cliché ; un
deuxiéme niveau est ensuite appliqué a I'orthophotographie compléte.
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Il importe de considérer I'orthophotographie numérique non seulement comme une
sortie numérique sur film ou sur papier ayant valeur de carte, mais désormais comme une
nouvelle information aisément communicable grace aux supports comme le cédérom,
disque optique dont la capacité de plusieurs centaines de méga-octets permet le stockage
de grandes quantité d'informations. Cette couche raster (ensemble de points) jouera a
I'avenir un réle croissant en relation avec les SIG et les systemes DAO (Dessin Assisté
par Ordinateur, ou CADComputer Assisted Desigdans le processus de mise a jour
cartographique.

Photogrammeétrie par satellite

L'observation de la terre peut étre
effectuée a trés haute altitude : c’est le
domaine des satellites. En particulier lg
satellite SPOT (Satellite Pour I'Obser-
vation de la Terre). Dans ce cas, lg
terme de photographie est impropre : i
s’agit plutdét d’acquisition de données
numériques par télédétection.

L'acquisition d’informations s’effectue
au moyen d’'une bande de 6 000 cap
teurs ou détecteurs qui collectent I3
lumiére du soleil réfléchie par la terre.
Chaque capteur collecte la lumiéreg
d'un carré de surface terrestre d'ay
moins 10 m de cété, soit une bande de
60 km de large au sol. Ces informations
numeériques sont diffusées directement
vers les stations de contrdle au sol ou
stockées sur le satellite pour une diffu-
sion ultérieure.

Fig. 7.36. : Stéréoscopie avec SPOT

SPOT présente la particularité de pouvoir incliner son axe de prise de vue latéralement
(fig. 7.36.) avec un débattement maximakd27°. La méme zone de terrain étant ainsi
observée sous plusieurs angles de vue différents, on peut en obtenir une parallaxe et donc
une restitution photogrammétrique. Cette inclinaison permet aussi de ramener de 26
jours a 5 jours la durée entre deux prises de vue d’'une méme zone de la surface terrestre.

L'avantage du satellite est la grande surface observée, de 60 x 60 a 117 *¥,XE7dun
permet d’obtenir rapidement une cartographie a petite échelle. La résolution maximale,
plus petits détails visibles, est actuellement (satellite SPO& K)rdre de 10 men noir

et blanc, 20 m en couleur soit 0,2 a 0,4 mm sur papier a I'échelle 1/25 000. La résolution
de 10 m correspond a la largeur des capteurs utilisés sur le spectre lumineux (mode
panchromatique). Lors d’'une acquisition en mode multispectral, c’est-a-dire avec diffé-
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rentes longueurs d’onde, les éléments sont groupés par quatre afin d’obtenir une plus
grande intensité ; la résolution tombe donc a un carré de 20 m de c6té.

Les produits diffusés par la société Spotimage (www.spotimage.fr) a partir des données
numeériques du satellite SPOT sont fournis apres diverses corrections (filé oblique di a la
rotation de la terre, correction de projection, etc.) a des échelles variant de 1/50 000 a
1/400 000.

La prochaine génération (satellite SPOT 5) sera encore plus performante dans le domaine
de la stéréoscopie : la résolution sera améliorée jusqu’a 5 m par point en noir et blanc
(panchromatique). Le satellite militaire HELIOS, d’un concept similaire a SPOT, offre
une résolution allant de 1 & 3 m; ces satellites présentent de plus la possibilité de se
rapprocher de la terre et d’obtenir ainsi une résolution tres inférieure au meétre...

Caractéristiques générales de SPOT

Le programme SPOT, mis en place en 1978 par le Gouvernement francais, a permis le
lancement du premier satellite (SPOT 1) le 22 février 1986, avec la participation de la
Suede et de la Belgique. SPOT 2 a été lancé en janvier 1990, SPOT 3 en novembre1993
et SPOT 4 le 24 mars 1998. Le lancement de SPOT 5 est prévu pour I'année 2001. Le
CNES (Centre National d’Etudes Spatiales) gére les satellites alors que la société
Spotimage est en charge de la commercialisation des données numériques.

Le satellite est placé sur une orbite circulaire a 832 km d’altitude, inclinée a 98° par
rapport au plan de I'équateur (orbite quasi-polaire). Cette orbite est parcourue exacte-
ment en 14 et 5/26 fois par jours, soit une révolution en 101 minutes. Le choix d’'une
orbite circulaire est justifié par le fait que les scenes SPOT doivent étre le plus possible
comparables entre elles ; la hauteur du satellite au-dessus du sol doit donc étre constante.
L'altitude a été fixée en fonction de la fréquence de passage souhaitée.

Le plan orbital garde une direction fixe par rapport au soleil. C'est la rotation de la terre
entre deux passages du satellite qui permet & SPOT de parcourir toute la surface du
globe : en 101 minutes, la rotation de la terre a provoqué un décalage de trajectoire de
2 824 km en projection sur I'équateur, ce qui donne 3 190 km a I'altitude de SPOT et

2 000 km sur terre a notre latitude (fig. 7.37.). Le choix d’'une orbite héliosynchrone,
synchronisée avec le soleil, orbite située dans le plan comprenant le soleil et 'axe des
pbéles de la terre, permet d’obtenir des conditions d’éclairement identiques pour toutes les
scénes de méme latitude et a une méme heure solaire, et d'assurer des conditions d’éclai-
rage optimales.
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(t)+101minutes

Fig. 7.37. : Mouvement apparent de SPOT

La périodicité est telle que SPOT passe a la verticale d'un méme point tous les 26 jours.
Cette période a été choisie de sorte que SPOT puisse observer 'ensemble de la planéte :
en effet, la trace utile des instruments de prise de vue au sol étant au maximum de
108 km, la circonférence de la terre a I'équateur étant de 40 087 km, soit environ 369
révolutions par cycle, d'ou un cycle de 26 jours puisque chaque cycle quotidien est de
14 + 5/26. Lorsque deux satellites sont exploités simultanément, leur orbite sont en
opposition de phase (décalage de 180°), ce qui permet de réduire de moitié le temps de
passage sur une méme zone : actuellement, depuis la perte de SPOT 3 a la fin de I'année
1997, SPOT 1 a été réactivé et fonctionne avec SPOT 2 et SPOT 4.

Les instruments de prise de vue sont au nombre de deux: HRV ou haute résolution

visible. La trace au sol de chaque prise de vue a une largeur de 60 km en prise de vue
verticale, 117 km si I'on juxtapose les prises de vue des deux instruments (fig. 7.38.) et

80 km en prise de vue inclinée a 27° (fig. 7.39.). Dans ce dernier cas, la zone balayée est
de 950 km de large. Ces caractéristiques et la courte périodicité du satellite font que

I'opérateur peut obtenir plusieurs vues de la méme zone avec un intervalle de temps
minimal entre deux prises de vue.

\
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%0*;&‘0 )
Fig. 7.38. : Couverture maximale Fig. 7.39. : Déversement latéral
des caméras maximal d’'une caméra
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Les prises de vue présentent de 6 000 a 9 800 lignes comprenant chacune 6 000 a
10 400 pixels en mode panchromatique ou noir et blanc, soit 36 a 102 millions de pixels.
Les documents proposés par SPOT sont soit des films (241 mm x 241 mm) a I'échelle
1/200 000 (film sur un quart de scene) ou 1/400 000 (film sur scene entiere), soit des

produits analogues au numérique (tirages photo, cédérom, bandes) a des échelles allant
du 1/50 000 au 1/400 000.

5 LaA stéréoscopie est obtenue par I’observatlo_n fj’une

méme zone sous deux angles de vue différents

(fig. 7.40. : vue en coupe de SPOT perpendiculairement
R i au sens du déplacement sur son orbite). La différence
VA Ky d’angle de vue est obtenue par I'inclinaison latérale des
NS caméras, inclinaison pilotée depuis les stations de
AN contrdle au sol. Les deux prises de vue ne seront donc
VX pas effectuées lors du méme passage mais avec un

X décalage d’au moins cing jours. En effet, au jour J + 5,
A SPOT repasse a 70 km d’un point observé au jour J

(voir fig. 7.36.). Il peut donc observer & nouveau la
méme zone en inclinant latéralement la prise de vue a

\
/

\
// |
*l—l*pom\\oxe

raison d'environ 14,2 révolutions par jour. SPOT par-

court en cing jours 14,2 x 5 x 2 824 = 200 504 km en
Fig. 7.40. : Stéréoscopie projection sur I'équateur. La circonférence de la terre a
de SPOT I'équateur étant d’environ 40 087 km, au jour J + 5,

SPOT repasse a 200 504 — 5 x 40 087 =70 km du point
observé au jour J. L'angle maximal d'inclinaison de la
visée étant de: 27°, le rapporB / H maximal peut atteindre 1,1 = 950/832. Ce rapport

doit étre supérieur a 0,8 pour pouvoir utiliser les couples stéréoscopiques dans de bonnes
conditions de précision.

La géométrie des scénes SPOT est tres différente de la perspective conique des photogra-
phies aériennes puisque le centre de la prise de vue se déplace au cours de la saisie.
L'exploitation de ces scénes n’'est donc possible que sur des restituteurs de type analy-
tique équipés digiciels spécifiquedans la tache de pilotage et dans les programmes

de formation du modele SPOT ; le programme de restitution graphique ou numérique
n'est pas modifié.

Comme en photogrammeétrie aérienne, des points de calage sont nécessaires pour assurer
la continuité de la restitution des scenes. lIs peuvent étre, soit choisis et déterminés sur le
terrain (GPS), soit repérés sur des cartes existantes. Il existe une grande variété de
modélisations SPOT (Gugan, Konecny, Kratky, Guichard, etc.), solutions qui ont été
parfois retenues par les constructeurs de stéréorestituteurs analytiques et par les univer-
sitaires. Cependant, si le plus souvent le modele SPOT est traité isolément, il peut aussi

étre traité de maniére globale a partir de couples de scenes SPOT : on parle alors de
spatiotriangulation.
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Exemple de représentation du relief obtenue a partir de photographies SPOT.

Nice juillet 1986, image SPOT

Perspective générée a partir d’'un modele numérique de terrain : elle représente ce que verrait un
observateur placé a 600 m d'altitude et a 2 000 m de la cbte (le relief est amplifié 1,5 fois)
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Les scénes SPOT sont saisies sous la forme d’un ruban continu de 60 a 80 km de largeur
appelés segments. Ces segments sont ensuite découpés en scénes de 60 km x 60 km (ou
80 x 80). Le calage d'un couple de segments est donc suffisant au calage d’une série de
couples de scénes, ce qui limite considérablement le nombre de points de calage a
prévoir. Les erreurs moyennes quadratiques obtenues en positionnement sont de I'ordre
de 8 a 10 métres en planimétrie et de 5 a 10 metres en altimétrie (calculs effectués par
I'IGN avec des scenes de SPOT 1), ce qui permet I'établissement de cartes a des échelles
inférieures ou égales au 1/50 000, avec un tracé de courbes de niveau équidistantes de 20
a 40 m suivant le relief. La cartographie avec SPOT se heurte cependant a certains
problémes liés au satellitaire, a la précision intrinséque de 10 m ainsi qu'a la finesse des
détails observés (batiments) plus ou moins fondus dans la texture du paysage
environnant ; notons également les probléemes de couverture nuageuse plus ou moins
dense qui ont conduit des pays comme I'Angleterre et I'Allemagne a ne pas s'associer a
ce programme.

SPOT et les SIG?

Les données numériques de SPOT associées a un MNT (modéle numérique de terrain)
présentent, vis-a-vis des SIG, les mémes avantages que les orthophotographies numéri-
ques (8 5.2).

Photogrammétrie terrestre

Les prises de vues peuvent étre réalisées sur terre. Plu-
sieurs techniques sont utilisées, parmi les plus courantes :

. Utilisation d’'un ensemble stéréoscopique (fig. 7.41.)
constitué de deux appareils spéciaux montés sur une
méme embase spéciale. On obtient deux clichés parfaite-
ment coplanaires et verticaux d’'un méme objet. Leur
exploitation est identique a celle des clichés aériens.

. Photographies prises a partir de points de vue

guelconques : deux photographies d’'un méme objet sont
prises a partir de deux points de vue différents. La posi-

tion relative des appareils est reconstituée dans le restitu-
teur photogrammétrique comme pour des photos

aériennes.

Fig. 7.41. : Photogrammétrig
terrestre

L Pour plus d’information, voir, entre autres, les articles suivants de laX&#ie
Utilisation topographique de I'imagerie SPQT 43 et 44 .
Contributions des images satellites aux études d’'avant projé3 .
Analyse mathématique des possibilités cartographiques du systemenSR6TT,
Rectification géométrique et restitution photogrammeétrique des images 8P
Voir aussi le livreSPOT: Des yeux braqués sur la terieibliographie).
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. Photogrammétrie multi-images : plusieurs photographies d'un méme objet sont
prises depuis des positions quelconques d'un appareil spécial, I'exploitation des cli-
chés se faisant par des mesures directes sur le négatif. Cette méthode ressemble a un
lever par intersection au théodolite, chaque station du théodolite étant remplacée par
une photographie (voir le détail de la méthode ci-apres).

Remarque

La puissance des micro-ordinateurs multimédias actuels et leur capacité de stockage
démocratise l'utilisation de logiciels de traitement d'images numériques qui se char-
gent, a partir de simples photographies numériques, de créer des «plans
photographiques ». Pour assembler les différentes photographies, il faut disposer de
points de calage déterminés par des méthodes de topométrie classique. Citons, par
exemple, le logiciel Tiphon développé a 'TENSAIS de Strasbourg, les logiciels de la
société Rollei et le logiciel 3D builder (www.3dconstruction.com). Ces technologies
devraient connaitre un développement important dans les prochaines années car le
matériel nécessaire ne demande pas un investissement important a I'échelle d'une
entreprise.

Ces méthodes supposent la détermination précise de points de calage sur le batiment a
lever. Ceci peut étre fait par le calcul d’un point inaccessible appuyé sur une polygonale
proche du batiment. L'intérét de ce type de lever est I'obterdipide d’'un plus grand

nombre de détailsque par un lever classique au théodolite & visée laser. La précision
généralement moindre que celle obtenue par des méthodes classiques peut étre suffisante
pour certains types de travaux.

Exemple de réalisation

L'auscultation de la pyramide du Louvre a été réalisée par une société marseillaise. Le
but était de déterminer avec une précision millimétrique les défauts de planéité des

facettes de la pyramide. Chaque face a été photographiée quatre fois : deux fois a mi-
hauteur et deux fois depuis un point de vue plus élevé ; I'appareil photographique était

sur une grue télescopique.

Photogrammeétrie multi-images

La photogrammeétrie multi-images est accessible sans un matériel habituel de photogram-
meétrie lourd. Il suffit d’'un appareil photographique équipé d’'une plaque de verre optique
guadrillée par un réseau de croix dont la position est connue a 0,1 micromeétre prés.

La démarche générale est exposée ci-apres :

. 1- Il faut déterminer les coordonnégsy, Z de plusieurs points de calage situés sur
I'objet a restituer (points A, B, C et D de la figure 7.41-a.) : cette détermination peut
étre effectuée par des mesures classiques au théodolite ou par la simple mesure d’'une
base sur I'objet (sans controle dans ce dernier cas). Ces points définissent un repére
(Sy) général lié a I'objet.
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. 2 - Des vues multiples de
'objet & restituer sont prises:
I'opérateur doit voir sur chaque
photographie trois a quatre points
de calage. A chaque prise de vue, il
peut associer un reperg, §epere
de la phota) qui est matérialisé sur
la photographie par les croix du
quadrillage de la plaque réseau. Par
exemple, il est possible de choisir
de centrer ce repére en P (centre
optique de 'appareil situé a la dis-
v tance focalé de la photographie) et

Y d’orienter ses axes comme sur la
Fig. 7.41-a. : Photogrammétrie multi-image |  figure 7.41-a. (axe z passant par le
centre de la photo, axes x ety paral-
leles au croix du réseau).

. 3-Illfaut déterminer les paramétres de passage du repére de la photographie au repere
général (voir I'étude théorique tome 2, chapitre 1, paragraphe 10.3.) : avec un mono-
comparateur ou une table a digitaliser, on mesure directement sur le négatif les
coordonnées des points de calage dans le référentiel de la photographie ; on obtient
ainsi un ensemble de coordonnées connues dans deux référentiels, ce qui permet de
déterminer les paramétres de passage d'un repére a l'autre. Cette opération permet
d’orienter chaque photographie par rapport au repére général de I'objet. Pour mener
a bien ce calcul, il faut partir de valeurs approchées des rotations et translations a
effectuer.

. . 4 - Lopérateur mesure ensuite
4\ les coordonnées de points quelcon-
ques projetés sur la photographie et,
par un changement de repére, déter-
mine I'équation d’'une droite pas-
sant par le centre optique P, le point
m projeté sur la photographie et le
point réel M sur I'objet (fig. 7.41-
b.). SilI'on effectue cette opération a
partir d’au moins deux clichés, on
K , , obtient les coordonnées réelles du
PN, point mesuré par l'intersection des
y V deux droites dans l'espace. Avec
Fig. 7.41-b. : Intersection des mesures sur trois photogra-
de droites dans I'espace phies, I'opérateur contrdle les résul-
tats obtenus.
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La précision finale est inférieure au centimétre pour des visées sur des objets rapprochés,
situés a moins de 10 metres, et de I'ordre du décimétre pour des objets éloignés, situés a
100 metres et plus. Les avantages sont la possibilité d’effectuer des mesures sans contact
sur des objets difficiles d’acces, I'acquisition d’informations nombreuses, etc.

Plusieurs applications sont possibles, comme la métrologie (8 6), I'archéologie, le relevé
tridimensionnel de batiments, de facades}etc.

Si I'on remplace I'appareil photographique par des caméras CCD (digitalisation directe
de I'image pixel par pixel), on débouche sur une applicatianéteologie industrielle

(8 6) appelée vidéogrammeétrie. Actuellement, on est capable de traiter en temps réel les
images fournies par des caméras CCD pour obtenir I'image virtuelle en trois dimensions
d'un objet. Cela permet des contréles dimensionnels (mesures de haute précision sans
contact), des pilotages de robot, etc. A terme, cette technologie pourrait & terme rem-
placer les actuelles techniques de mesure mécaniques ou optiques.

Les SIG

La cartographie traditionnelle est progressivement remplacée par les SIG (Systemes
d’'Informations Géographiques).

La cartographie sur support papier est trés longue a produire et il est fréquent qu'une
carte soit périmée avant méme d’avoir été imprimée. L'apport de I'informatique a permis

de réduire le temps de fabrication de la carte mais surtout en facilite la mise a jour : grace
au stockage numérique des informations, on peut aisément modifier tout ou partie d’'un
fichier et en imprimer sa derniére version a une échelle quelconque restant compatible
avec la précision des données. Ce progrées est comparable au passage de la machine a
écrire au traitement de texte.

Mais les besoins d’informations actuels font qu'une carte moderne ne peut plus se
contenter de représenter seulement la topographie du terrain. En plus des données pure-
ment géométriques, une carte doit conteniridEsmations thématiques de plus en

plus complexes. Par exemple, des données sur la densité de la population, les quantités
de précipitations, les durées d’ensoleillement, I'évolution des températures moyennes
dans 'année, les émissions sonores en milieu urbain... Autre exemple, outre le tracé
d’'une canalisation, I'entreprise qui s’occupe de sa maintenance a besoin de connaitre
I'age de sa mise en place ainsi que les caractéristiques géomeétriques précises de chaque
troncon. Les services de protection civile ont besoin de renseignements précis sur chaque
batiment comme, par exemple, les facilités d'acceés, le nombre d'issues de secours, les
équipements disponibles, etc.

1 Voir aussi les articles parus dans la red& n° 66, 67 et 68 proposés par Rollei-métric qui dispose
du matériel et des programmes effectuant automatiquement ce travail, ainsi que lesPaidides
grammmeétrie multi-imagest Photogrammétrie architecturalgu n° 69 de décembre 1996.
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Qu’est-ce qu’un SIG ?

De ces besoins nouveaux sont nés les SIG, que I'on peut décrire comme des programmes
de gestion de données géographigues assurant une restitution documentaire, thématique
ou gestionnaire sur carte. A chaque objet dessiné géométriquement sont associés des
attributs qui le caractérisent. De plus, il existe des liens entre ces objets, que I'on appelle
relations de voisinage : par exemple, la modification de la surface d’'une parcelle doit
entrainer le calcul automatique des parcelles voisines. On parle de banques de données
relationnelles puisqu’elles établissent un lien entre les objets et orientées objet puisque
les informations sont structurées par rapport aux objets, ce qui en permet une gestion bien
plus efficace lorsque les informations deviennent trés nombreuses.

Un tel systeme doit étre capable de stocker un maximum d’informations, tout en conser-
vant un fonctionnement rapide et une édition conviviale de la cartographie. Dans un SIG,
toutes les informations doivent étugles. Le probleme principal est de fixer la limite
entre informations utiles et informations superflues. Elles doivent pouvoir étre facile-
ment mises a jour et d’'une précision connue au jour de leur utilisation.

Un autre avantage des SIG est le fait qu'une normalisation générale des formats d’enre-
gistrement de ces systémes devrait permettre une interaction entre les travaux de tous les
organismes éditant des SIG. La norme EDIGEO, publiée sous sa forme expérimentale
(réf. Z 13-150) en ao(t 1992 par 'AFNOR, est une base solide qui, si elle parvient a
s’imposer, permettra aux éditeurs de logiciel d’échanger ou de compléter facilement
leurs bases de données.

Remarque

Une des fonctionnalités d’un SIG est d'intégrer dans son programme toutes les regles
de représentation graphique utilisées pour I'édition d’'une carte. Par exemple : la néces-
sité d’augmenter, par rapport a I'’échelle, la largeur d’'une route pour qu’elle soit visible
sur une carte dont la finalité est le guidage routier ; en effet, sur une carte au 1/25 000,
une route de 10 m de largeur devient un fil de 0,4 mm d’épaisseur ; or, pour assurer sa
lisibilité sur la carte ou elle représente une information importante, le programme devra
la rendre plus large et donc décaler de nombreux objets situés sur son parcours. C'est
le probléme de la généralisation cartographique, I'un des plus ardus qui soient, surtout
en mode automatisé, aucune solution logicielle n’étant a ce jour parfaite

Importance du SIG dans la topographie moderne

La photogrammeétrie devient progressivement I'outil de base de la création des SIG parce
gu'elle permet de collecter énormément d’'informations en peu de temps. De plus, le

traitement en différentes couleurs des photographies donnent des informations sur la
composition du sol et du sous-sol, des cultures, des foréts, de I'occupation des sols, etc.

1 Voir aussi le chapitre 8, paragraphe 4. ainsi que I'exemple de SIG de StraddGfing’, 67 et 68.
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L'orthophotographie constitue aussi un outil puissant et évolutif adapté aux exigences
des SIG. N'oublions pas les techniques classiques de saisie topographique qui sont
toujours nécessaires, telles les opérationsodgpletementsur le terrain.

Prises de vues Prises de vues
SPOT aériennes
Images Photographies
numeériques / analogiques
Scanneur
Station de / GPS Station de
photogrammétrie fe—— | [T~ photogrammeétrie
numeérique analytique
SIG
Cartes
thématiques
- Topographie —
Stations, niveaux, etc.
Impression en T
mode point ro<t:eu.§r|
(roster) vectorie
Orthophoto Cartes,
plans, etc.
Fig. 7.42. : Différents chemins d’élaboration d’une carte ou d’un plan topographique

Le schéma de la figure 7.42. présente les différentes interactions des technologies
modernes détaillées dans ce chapitre, et les différents chemins menant a I'élaboration
d’'une carte, d’une carte thématique ou d’'un plan topographique. Les SIG se situent au
centre de cet organigramme.
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Métrologie industrielle

Ploteaux &
translations
micrométriques

Fig. 7.43-a. : Trépied
de métrologie industrielle

La métrologie est en quelque sorte la
topométrie industrielle dans laquelle
I'opérateur doit atteindre des précisions
allant jusqu’au centieme de millimetre.
Les moyens mis en ceuvre pour cela
sont les suivantes :

. des théodolites de haute précision
(Wild T3000, etc.) a lunettes panfocales —
c’est-a-dire que I'adaptation de la focale
a la portée d’'une visée est automatique —
des niveaux, clinometres et distanceme-
tres de trés haute précision, des barres-
étalons au carbone, etc. ;

. des trépieds stables, plots en béton ou
trépieds en acier rigidifés, avec des sys-
temes de translation du plateau piloté pré-
cisément par des vis micrométriques (fig.

7.43-a.);

. des techniques spécifiques comme I'autocollimation, I'intersection spatiale, etc.

Principe de I’autocollimation

Le théodolite vise un miroir (fig. 7.43-b.). Un systéme d'éclairage dans l'optique de
I'appareil permet a L'opérateur de voir I'image d’'un deuxieme réticule réfléchi sur le

miroir se superposer au premier réticule de I'appareil. Lorsque le réticule et son image

sont confondus, il y a autocollimation et le miroir est perpendiculaire a I'axe de visée.
Sur la figure 7.43-b., il n'y a pas autocollimation ; le miroir est incliné d’un amglar

rapport a I'axe optique.

Les miroirs utilisés sont spéciaux : leurs surfaces sont planes au micrometres pres. |l est
également possible d'utiliser des cubes dont les facettes constituées de miroirs sont

parfaitement perpendiculaires.
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OBJECTIF

ler Réticule
- ;h
——— = OCULAIRE
\/
=V e 2eme Réticule

LAMPE

Fig. 7.43-b. : Autocollimation

Les deux techniques suivantes sont des applications directes de I'autocollimation.

1 - Alignements: chaque fois
gue l'opérateur réalise l'auto-
collimation sur un miroir

donné, il positionne le théodo- MIROIR
lite sur un alignement paral- | — o L %
lele & la perpendiculaire au

miroir. Ainsi, il construit des

perpendiculaires parfaitement Fig. 7.43-c. : Alignements paralléles

paralléles (fig. 7.43-c.).

Pour effectuer des lectures angulaires horizontales par tour d’horizon lors de visées
courtes, la prise de référence par autocollimation sur un miroir permet d'obtenir une
grande précision.

2 - Contréle de rectitude: un
miroir est monté sur un cube de sorte
gue la perpendicularité du miroir et
de la surface d’appui du cube soien
optimales (fonction de la précision
cherchée). Ensuite, [|'opérateur
déplace le cube sur I'élément a cont
troler et il mesure I'angle dont on
doit corriger la visée pour maintenir
Iautocollimation. Il en deduit Fig. 7.43-d. : Controle de rectitude
I'allure de la surface contrblée en
fonction de la position du miroir
(fig. 7.43-d.).
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Dans ce cas, la dénivelée entre deux positions du miroitzas=d . tam.

SiI'on mesurex au dmgon prés etau mm pres, on obtient la dénivelée au micron prés
(pourd= 10 cm).

Intersection spatiale

Dans le principe, il s’agit d’'une résolution de point inaccessible (voir chap. 3,87.4): a
partir de visées angulaires depuis deux stations, on détermine un point dans I'espace par
l'intersection de droites.

Une application actuelle de ce
principe est le systtme RMS
(Remote Measuring System de
Wild, ou systéme de mesure a dis-
tance, fig. 7.44.) qui, par associa-
tion de théodolites électroniques
de précision et d’'un micro-ordina-
teur, permet d’'obtenir en temps
réel les coordonnées d'un point
guelconque d'un objet dans un
référentiel donné.

Le point visé est défini soit par une

cible, soit par un impact laser.

Fig. 7.44. : Systéme RMS Dans ce dernier cas, des théodo-
lites motorisés équipés de caméras
CCD sont capables de pointer
seuls I'impact laser sur un objet et effectuent ainsi les mesures de maniére automatique.

Le principe des mesures est le suivant :

. 1 -les coordonnées des centres optiques des théodolites sont déterminées dans un
repere local, soit par relevement sur des points de calage connus, soit par mise a
I'échelle sur une stadia invar ou sur une barre étalon au carbone (voir chap. 4, § 3.1).

. 2-leslectures angulairddZetV) sur un point donné sont effectuées depuis au moins
deux théodolites.

. 3 -laposition du point en altimétrie et planimétrie est calculée dans le repere local.

Par exemple, le constructeur Wild annonce pour son systeme RMS2000 un positionne-
ment a 0,05 mm pour des visées inférieures a 5 m et a 0,2 mm pour des portées de 20 m.

Une autre solution matérielle estdaursuite laser: il s’agit d’utiliser la puissance et la

faible dispersivité du faisceau laser pour effectuer des mesures sur des objets, méme en
mouvement, par coordonnées polaires (distance et angle) a I'aide d’un seul capteur et en
temps réel.
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Auscultation d’ouvrages

L'auscultation n’est pas exactement une technique liée a la métrologie. Elle est cependant
trés proche, a une échelle plus grande.

Fig. 7.45. : Auscultation automatique d’un barrage

L'objectif d'une auscultation est de contréler la forme d’'un ouvrage ou d’en mesurer les
déformations : c’est une surveillance de I'ouvrage. Par exemple, la figure 7.45. montre
l'auscultation permanente d’un barrage : un programme déclenche a intervalles réguliers
une série de mesures sur des cibles fixées sur I'ouvrage. Les cibles 1 et 2, extérieures a
'ouvrage, sont les points durs prédéterminés en coordonnées et servant au calage de
I'appareil ; les cibles 3, 4, 5 et 6 servent a mesurer les déformations de I'ouvrage. Ces
mesures sont enregistrées sur un support informatique puis apres traitement, elles sont
expédiées au bureau d’étude chargé du suivi.

Les calculs sont le plus souvent effectués dans un repére local et a partir d’'un micro-
canevas de points réalisé a proximité de I'ouvrage a ausculter. On parle souvent de micro-
triangulation. Le micro-canevas doit étre positionné de maniéere a respecter les parame-
tres suivants :

. une homogénéité de portées,
. des portées minimales pour garantir une précision optimale en cas de mesure de
distances,

. des angles d’'intersection favorable,
. une indépendance des points choisis vis-a-vis de I'ouvrage,
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. etune bonne stabilité intrinseque de ces points : il convient de contrbler cette stabilité
par des mesures redondantes et des mesures extérieures appuyées sur un deuxieme
canevas extérieur au micro-canevas a controler.

Remarque

Pour effectuer des visées obliques a travers un vitrage, le constructeur Leica propose
des vitrages spéciaux d’'une composition particuliere, dont les faces font preuve d’'un
parallélisme trés soigné.

L'appareil utilisé doit alors étre un appareil de haute précision, par exemple, dans ce
cas, le Wild TCM3000 motorisé. Sa mise en station doit étre faite sur un socle stable,
un pilier en béton par exemple, par centrage forcé de maniere a retrouver une position
identique si 'opérateur doit démonter puis remonter I'appareil.

Nous allons examiner quelques cas de calcul suivant le type d’auscultation.

Station de coordonnées connues

Le cas de la station de coordonnées connues est I'exemple de la figure 7.45. La station
est déterminée précisément par des procédés de triangulation ou par GPS. Les cibles sont
des éléments réflecteurs qui permettent des mesures de distances. L'opérateur détermine
ensuite par rayonnement plusieurs séries de mesures, telles les coordonnées, dans un
repere local, des cibles de calibrage 1 et 2 fixées sur des points durs et stables ; s'il
dispose d’'un autre point d’appui connu en coordonnées générales, il peut calculer ces
cibles en systeme général.

A chaque série de mesures d’auscultation, 'opérateur vise les cibles de calibrage pour
contrbler la stabilité de la station et initialiser ses parametres, vise les cibles fixées sur
I'ouvrage a ausculter et détermine leurs coordonnées.

Application
Le repére local a pour ori}gine la sta- [ peint x (m) y (m) H (m)
tion et l'axe des ordonnegspasse Station 0,000 0,000 | 1201384
par la cible 1. Ces données sont [ gple 1 0000 | 613677 | 1254744
d'un grand nombre de mesures.

Tableau d’'une série Valeurs de comparaison

de mesures d’auscultation : pour les cibles de calibrage :

Cible | Di(m) Hz (gon) V (gon) Cible | Di(m) Hz (gon) V (gon)
1 | 615989 0,0000 94,4781 1 | 615992 | 0,0000 94,4784
2 | 298,580 | 77,1152 95,7904 2 | 298,581 | 77,1149 95,7905
3 | 574,830 | 21,5912 84,4956
4 | 505744 | 37,4370 82,3234
5 | 452215 | 52,3144 80,1647
6 | 475522 | 35,1093 105,5451
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Dans un premier temps, il faut effectuer le contréle et le calibrage de la station.

Les valeurs des distances mesurées font apparaitre une légére différence (conditions
atmosphériques, réfraction, etc.) qu'il est possible de prendre en compte sous forme de
ppm pour corriger les lectures sur les cibles 3, 4, 5 et 6. Cette correction vaut en
moyenne + 4,1 ppm : moyenne des deux valeurs suivantes,

. Visée surlacible 1: Cppm =+ 3/0,61599 4,9 ppm.
. Visée surlacible 2: Cppm =+ 1/0,29858 3,3 ppm.

En angles horizontaux, le zéro du cercle horizontal étant positionné sur la cible 1 a
chaque série de mesures, on constate un écart de — 3 dmgon sur la cible 2. Il est possible
de compenser cet écart en ajoutant 3 dmgon a toutes les lectures.

En angles verticaux, on constate un écart de + 1 a + 3 dmgon qu'il est possible de
compenser en retirant 2 dmgon a toutes les lectures.

Les données corrigées et le calcul des cibles 3, 4, 5 et 6 sont réunis dans le tableau
suivant :

Di Hz v Dh AH x y H
m gon gon m m m m m

3 574,832 | 21,5909 | 84,4958 | 557,869 | 138,614 | 185595 | 526,092 | 1339998
4 505,746 | 37,4367 | 82,3236 | 486,376 | 138,628 | 269,814 | 404,675 | 1340,012
5 452,217 | 52,3141 80,1649 | 430,444 | 138,628 | 315230 | 293,107 | 1340012
6 475524 | 35,1090 | 1055453 | 473,721 | —41,368 | 248210 | 403,489 | 1160016

Cible

Il reste enfin & comparer ces résultats aux valeurs de la série de mesures précédentes
pour évaluer les déformations de I'ouvrage.

Enfin, il faut déterminer la précision des mesures.

Les écarts enregistrés par rapport aux valeurs de référence donnent une indication
guant a la précision des mesures. Par exemple, I'écart de 3 dmgon sur\'aegle

cible 1 représente un écart de 3 mm a 616 m. L'appareil utilisé est une station totale
motorisée de trés haute précision du type Wild TCM3000 : I'écart type en mesure
angulaire est d¢ 1,5 dmgon, et dé (Imm + 1 ppm) pour le distancemétre.

La précision en altitude obtenue e, = Hg,,, + Di.cos/ donc en considérant
I'altitude de la station exacte, l'incertitude sdiest :

0,2 = (0. co%/)? + (Di . sinV. g,))2.
Pour la cible 3, a savoir la plus éloignée, on a :
0, =+ 1,4 mm dond4, = 1 339,998 0,004 m.

La précision en planimétrie est déterminée par les formules utilisées pour obtenir les
coordonnées des cibles, c’est-a-dire :
X =Di.sinV.sinHz etY = Di. sinV. coHz.
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Donc : 0,2 = (g, . sinV. sintHz)? + (Di . cod/. sinHz . g,)? + (Di.sinV.coHz.o,,,)>.
Et 0,2 = (0, . sinV. coH2z)? + (Di . cod/. coHz. g,)? + (Di . sinV. sinHz. 0,,,)>.
Pour la cible 3, on obtientg, =+ 1,3 mm eto, =+ 1,5 mm.

Le point 3 est donc connu en planimétrie au mieux a 2 mm prés environ.

Ces calculs sont effectués a partir de I'écart type donné par le constructeur pour cet
appareil. On améliore le calcul précédent en déterminant I'écart type réel a partir des
écarts aux références mesurés sur un grand nombre de saisies de données, et l'utiliser
dans le calcul d’erreur précédent.

Stations quelconques

Dans ce cas, on connait les coordonnées de deux
= c4 cibles sur lesquelles I'opérateur s’appuie pour
déterminer les coordonnées de la station. Une
T seule station est nécessaire s'il est possible
| C2| d'effectuer des mesures de distances: on en
C1 revient alors au calcul d’'une station libre. En
revanche, deux stations sont nécessaires si 'opé-
5 rateur n'effectue que des mesures angulaires.

A
L'auscultation périodique d’'un ouvrage (vue en

plan fig. 7.46.) nécessite des mesures journa-
lieres mais aucun site ne permet de fixer des
stations durables dans la zone des travaux.
L'opérateur ne dispose pas de distancemétre. |l stationne donc a chaque auscultation
deux points A et B quelconques et calcule leurs coordonnées en s’appuyant sur deux
cibles C1 et C2 de coordonnées connues dans un systéme local (altitude NGF connue).

Application

Les données sont : Cible | x(m) y (m) Z (m)

C1 100,000 | 100,000 | 86,154
Cc2 214,323 | 100,000 | 91,685

Fig. 7.46. : Auscultation (vue en plan

Les tableaux de mesures suivants doivent permettre de calculer les coordonnées des
cibles C3 et CA4.

Station B Hz (gon) V (gon) Station A Hz (gon) V (gon)
A 0,0000 102,3153 C1 0,0000 98,1147
C1 26,4686 98,6655 c3 43,8912 93,7641
c3 53,8030 95,5103 c4 87,4735 92,2091
c4 100,4126 89,9168 C2 122,7584 95,7726
Cc2 151,2803 95,9228 B 141,7490 101,7773
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Solution

Il s’agit d’'un relévement double sur deux points d’appuis C1 et C2 (voir tome 2, chap.
1, § 7.3). Ce probléme peut étre résolu de trois maniéres différentes :

1 - On fixe un repere fictif de départ sur les stations : I'origine est la station A" et I'axe
des abscisses X, la direction A'B5,(;- = 100 gon). La distance A'B" est fixée
arbitrairement a 100 m. On peut calculer les coordonnées de C1" et C2" dans ce repére.

Avec : Gu . = 100 — 141,7490 + 400 = 358,2510 gon

G, oy = 358,2510 + 122,7584 — 400 = 81,0094 gon

Gg.c1- = 300 + 26,4686 = 326,4686 gon

Gg oy = 300 + 151,2803 — 400 = 51,2803 gon
Les formules de Delambre donnent les coordonnées fictives de C1 et C2 suivantes :
C1 (48,557 ; 166,863) C2" (247,081 ; 145,224)

Le gisement fictif C1"-C2" vaut 106,9118 gon. Le gisement réel C1-C2 vaut 100 gon.
On effectue donc une rotation de repére d’angle de — 6,9118 gon.

Les resultats obtenus sont : G, ., = 351,3392 gonG, ., = 74,0976 gon ;
Gg.c; = 319,5568 gon G, ., = 44,3685 gon.

Les coordonnées des points définitifs A et B sont déterminées par intersection depuis
CletC2:A (133,424 ; 65,139)®%190,335 ; 71,342).

2 - On calcule I'anglex entre les droites AB et C1- C2 par la formule des cotangentes
(voir tome 2, chap. 1, § 7.3.2.2).

Les angles autour de A et B sont les suivants :

. a,=158,2510 gon
. b,=181,0094 gon
. @, =26,4686 gon
. b; =151,2803 gon

On trouve «a = 6,9119 gon.

On en déduit le gisement de la droite AB, &  Fig. 7.47. : Formule des cotangentes
savoir :

G,s = 100 — 6,9119 = 93,0881 gon

On peut donc calculer A et B par intersection depuis C1 et C2.
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3 -0n construit les points de Collins P et Q (fig. 7.48.): cette résolution peut étre
ﬁ réalisée graphiguement (voir 'exemple au tome 2, chap. 1, § 7.3).

o800 LT
On trouve P (136,000 ; 65,420) et Q (190,335 ; 71,342) puis on en déduit le giSggent
et on peut calculer A et B par intersection depuis C1 et C2.

Fig. 7.48. : Points de Collins

Pour déterminer lesoordonnées de C3 et Gdles coordonnées de A et B étant
maintenant connues, on détermine C3 et C4 par intersection a partir de A et B.

Gp.cs = 93,0881 — 141,7490 + 43,8912 + 400 = 395,2303 gon
Gg.cs = 293,0881 + 53,8030 = 346,8911 gon

Gpcs = 93,0881 — 141,7490 + 87,4735 = 38,8125 gon

Gg.cs = 293,0881 + 100,4126 = 393,5007 gon

On en déduit par intersection : C3 (128,768 ; 127,171) ; C4 (83,609 ; 36,993).

Pour déterminer les altitudes de C3 et C4, on détermine la dénivelée instrukntale
entre Clet A, C2 et A, Cl et B puis C2 et B, c’est-a-dire la dénivelée de la cible a I'axe
des tourillons. On en déduit I'altitude des tourillons nbtée’est-a-dire :

Dh, ., = 98,767 m Dh, ., = 127,146 m Dh, -, = 128,079 m Dh, ., = 99,009 m.

-C1 ™~
Pour le point A, on obtient :Ahi, ., = 98,767 . cot(98,1147) = 2,926 m,
Ahi, , = 127,146 . cot(95,7726) = 8,455 m,
A (86,154 —2,926) + (91,685 —8,455)]/2 = 83,229 m.

Pour le point B, on obtient :Ahi, -, = 128,079 . cot(98,6655) = 2,685 m,
Ahig -, = 128,079 . cot(95,9228) = 8,214 m,
ht, = [(86,154 —2,685) + (91,685 —8,214)]/2 = 83,470 m.

Dh , ¢; = 62,207 m Dh, ., = 87,644 m Dh, ., = 83,110m Dh; ., = 65,995 m.

Pour la cible C3, on obtientH, = 83,229 + 62,207 . cot(93,7641) = 89,342 m,
H.; = 83,470 + 83,110. cot(95,5103) = 89,341 m,
He;=89,342 m.
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Pour la cible C4, on obtientH, = 83,229 + 87,644 . cotan(92,2091) = 94,009 m,
H., = 83,470 + 65,995 . cotan(89,9168) = 94,011 m,
He, = 94,010 m.

Il est également possible de calculer la hauteur de station en A et B pour obtenir
l'altitude de AetB: Dh,g =52,247 m,

ht, = 83,470 — 83,229 — 52,247 . cotan(101,7773) = 1,70 m,
H, = 81,529 m,
ht, = 83,229 — 83,470 — 52,247 . cotan(102,3153) = 1,66 m,
Hg = 81,810 m.
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LEVER
DE DETAILS
ET REPORT

Le lever de détailsest I'ensemble des opérations intervenant dans un lever topogra-
phique et consistant a déterminer a partir des points du canevas d’ensemble (voir Tome
2, Ch. 1), polygonal ou de détails, la position des différents objets d’origine naturelle ou
artificielle existant sur le terrain. Uevé,nom donné au document résultant d’'un lever,

est destiné, éventuellement aprés traitement numérique, a I'établissement de plans gra-
phigues ou numériques : c’est la phaseeg®rt.

Principes de hase
Lors d'un lever de détails, le topographe est confronté a trois problemes principaux :

. déterminer les détails a lever ;
. définir le degré de précision ;
. arréter les mesures a effectuer.
Détails a lever
Le choix des détails dépend essentsiellement de deux caractéristiques : leur type et leur
taille. Les plans topographiques ont des destinations différentes et des objets nécessaires

a certains seront inutiles pour d'autres. Il faut donc effectuer une sélection en fonction du
type de plan a élaborer. Par exemple, si le lever d’arbres est obligatoire pour un plan de
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propriété, il I'est beaucoup moins pour un plan de récolement. La taille minimale des
détails a lever est directement liée & I'échelle du plan. On admet en général que le pouvoir
séparateur de I'ceil humain est d'un dixieme de millimétre. Les détails non représentables
ne sont pas levés. Pour les plans numériques, susceptibles de générer des plans graphi-
gues a différentes échelles, il faut se référer au cahier des charges.

Précision du lever

La précision d'un plan est liée a celle du lever et implique directement la précision avec

laquelle les détails sont levés. Les plans peuvent étre classés suivant le type de lever :

expédié ou régulier, ou en catégories, P1 a P7 et A1 a A7 (arrété du 21 janvier 1980).

. e d

L'échelle d’'un document est définie par la formule & = E‘M
terrain

L'échelle e est donc le rapport d’une dimension mesurée sur le plan par la dimension
homologue sur le terrain.

Un lever est dit régulier si la détermination des détails est effectuée avec une erreur qui,
réduite a I'échelle du levé, est inférieure ou égale a I'erreur graphique, soit un dixieme
de millimétre, plus petit écart perceptible & I'ceil sur le plan. Dans le cas contraire, le lever
est dit expédié. Par exemple, pour un plan au 1/1 000, I'erreur maximale est de 10 cm sur
le terrain (0,1 mm x 1 008 10 cm).

L'arrété du 21 janvier 1980 (art. 9) fixe des tolérances sur les écarts individuels des points
suivant sept catégories : de P1 a P7 en planimétrie, de Al a A7 en altimétrie. Par exemple,
ces tolérances sont de 10 cm en P2 et 1 m en P5. Les plans des catégories P1 et P2 doivent
étre appuyés sur un canevas de précision. Il faut noter qu’un méme plan peut contenir des
détails de catégories différentes.

Prenons I'exemple d’'un plan graphique :

. en planimétrie, le corps des rues est en catégorie P3, I'intérieur des ilots en catégorie
P4,
. en altimétrie, les points cotés sont en catégorie Al.

Les levers doivent respecter les tolérances définies par le cahier des charges.

Le tableau suivant récapitule les écarts individuels en centimétre autorisés sur chaque
point ; les mesures se font par sondage sur le plan puis on les compare aux valeurs issues
du terrairt.

1 Voir méthodologie compléte éditée par le Journal Officiel : arrété du 21 janvier 1980.
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Catégories 1 2 3 4 5 6 7
Planimétrie P1 a P7 5 10 25 50 100 250 > 250
Points cotés A1 a A6 2,5 5 10 25 50 >50

Courbes de niveau C1 a C5 25 50 75 100 | >100

On remarque sur le tableau précédent I'association d’'une catégorie et d'une échelle :

. catégorie 1:1/100;
. catégorie 2 : 1/200;
. catégorie 3:1/500;
. catégorie 4 : 1/1 000, etc.

Cette association est aujourd’hui obsoléte car le plan n’est plus que I'image a n'importe
guelle échelle du modéle numérique de terrain stocké sur un support informatique.

Outre ce contrble d'écarts individuels, un plan doit satisfaire & un contréle global,
statistique sur I'ensemble du plan, a savoir:

|zei’ _o(/2N=1+258
N /2N

Avec ei: écarts individuels (les écarts hors tolérance étant mis a part) ;
o : écart type calculé a partir des tolérances du tableau précédent ;
N : nombre de points controlés.

Mesures a effectuer

Le principe fondamental de la topographie, qui consiste a aller de I'ensemble vers les
détails,doit étre strictement respecté : les points de détail seront donc rattachés a un
canevas, méme si celui-ci se compose uniquement de quelques points, d’'une simple ligne
d’opération ou, a la limite, d’une facade, par exemple. Un lever correctement mené doit
assurer un maximum d’homogénéité entre les différents points de détails. Chacun sera
donc rattaché, si possible, par un minimum de mesures courtes et indépendantes, par
exemple un angle et une distance, une distance sur un alignement, deux angles, etc.). On
n’'oubliera pas d’effectuer des mesures surabondantesntiéle.

Croquis de levé

Chaque lever de détails doit s’Taccompagner d’'un croquis de levé aussi précis, soigné et
descriptif que possible. Ce croquis est d’une aide précieuse, voire indispensable, lors de
I'établissement du plan définitif.

Remarquez qu’une bonne codification peut permettre de ne pas faire de croquis.
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Méthodes et moyens

Les méthodes de lever et les moyens a mettre en ceuvre dépendent de plusieurs facteurs,
essentiellement :

. la destination du plan : graphique, numérique...

. l'objet du plan : intérieur, propriété, parcellaire, alignement...

. la précision recherchée : pré-étude grossiere, lever expédié, régulier, catégories...
. de la nature du terrain : relief, masques, couvert, étendue, distance des points...

. de la disponibilité du matériel dans I'entreprise ;

. du cahier des charges, du prix de revient du marché et des délais impartis.

Par la suite, ces méthodes seront classées en deux catégories :

. les méthodes traditionnelles, qui ne font I'objet que d’une description sommaire car,
abondamment traitées par ailleurs, elles sont peu a peu abandonnées ; elles utilisent
le matériel classique du géomeétre topographe : ruban, fil, roue, niveaux, cercles,
goniometres, goniographes, théodolites, tachéométres optico-mécaniques, boussoles,
jalons, équerres optiques...

. les méthodes modernes basées sur I'emploi des stations totales et du GPS. Le lever
altimétrique sera traité a part.

Méthodes traditionnelles

Levers grossiers

Pour des phases d’avant-projet ou bien pour des préparations de chantier, il est suffisant
d’effectuer un lever grossier qui permet de préparer le planning des opérations définitives
ou de calculer un colt approximatif de travaux. Les instruments a la disposition du
topomeétre sont les suivants :

. la boussole: elle permet d’orienter un croquis sur le nord magnétique du lieu (trés
proche du nord géographique) ;

. le clisimétre : c’est un appareil de poche simple et peu encombrant qui permet
d’obtenir rapidement une pente, une dénivelée ou une distance inclinée avec une
précision maximale de I'ordre de 0,5 % sur la pente, 50 cm sur les longueurs. Un
exemple d'application est la préparation d'une opération de mesure par GPS pour
lagquelle il est nécessaire de connaitre la position (azimut magnétique et hauteur des
objets proches de la station prévue pour une antenne GPS, ceci dans le but de prévoir
le nombre de satellites visibles a un instant donné ; voir chap. 7, 8 1) ;

. le podométre(mesure par comptage des paslpawue enregistreusdroue associée
a un compteur métrique utilisable en parcours facile jusqu’a 10 km avec une précision
maximale du décimeétre) ;
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. lefil perdu : il s'agit d’'une bobine de fil donnant des longueurs de parcours jusqu’a
5 km avec une précision maximale du décimetre, utilisable en parcours trés accidenté.

Ces instruments ne sont pas désuets et sont encore tres utilisés pour les mesures en terrain
accidenté et les mesures ne nécessitant que des ordres de grandeur.

Lever d’intérieur

Le lever d'intérieur est essentiellement
effectué auruban ou mieux, avec un

lasermeétre, par exemple le type DISTO
de Leica, dont la mesure par rayon lasg
est caractérisée par une portée allan
jusqu'a 100 m avec une précision de
'ordre du centimétre. Le lasermetre
permet de mesurer rapidement et préc
sément avec un seul opérateur, le
deuxiéme se consacrant au croquis.

[=1.30 1.7 1.25=

=

0.25-

—

4.25

4.08 5.86

0.2

La seule régle, en dehors de I'importance ' Z
de la qualité des croquis, est la mesurg 0.25- 12—t
des diagonales de toute figure défor- Fig. 8.1.: Lever d'intérieur
mable (rectangle, polygone, etc.), la
figure de base indéformable étant le

triangle (voir un exemple de mesurage sur la figure 8.1. : il manque sur ce croquis les
mesures des facades intérieures sud et est de cette piéce).

Lever de plans
Suivant les types de points a lever, il est possible d’adopter les procédés suivants :

. points isolés, relativement éloignés du canevas : I'opérateur peut employer les tech-
niques du canevas ordinaire avec le minimum de mesures nécessaire : intersection,
relevement, recoupement, insertion (voir Tome 2 Ch. 1) ;

. petites parcelles urbaines ou rurales : multilatération de détail ;

. points nombreux, a peu prés alignés : abscisses et ordonnées, obliques latérales et
guasi-ordonnées (corps de rue, facades...) ;

. limites de parcelles, de propriétés, batiments, etc. : alignements et prolongements ;
. points semés autour des points du canevas : rayonnement (trés employé en tachéo-
métrie).

La base de la plupart de ces méthodes est la ligne d’opération. Elle provient souvent d’'un
canevas polygonal ou d’'une charpente planimétrique d’ou I'intérét d’un choix judicieux
des points de ce canevas.
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Multilatération de détail

Le principe est fondé sur la mesure de distances courtes et surabondantes a partir d'une
ou de plusieurs lignes d’opération.

En lever urbain, cette méthode convient a des plans de propriété. Le matériel mis en
ceuvre est simple : ruban, jalons, équerre optique ou théodolite. La ligne d’opération
principale est, dans ce cas, perpendiculaire a un cété du canevas polygonal qui sert
également de ligne d’'opération (fig. 8.2.). Il faut veiller a mesurer les facades des
batiments.

A partir du canevas, le report peut étre direct par constructions simples ou par coordon-
nées apres traitement numérique.

<& _oanevas polygonal

controles

"""""""" = limites de la
parcelle

Fig. 8.2. : Multilatération en zone urbaine Fig. 8.3. : Multilatération en zone rurale

En lever rural, pour des parcelles de petites dimensions, il est possible de décomposer la
surface en triangles, si possible équilatéraux. On mesure les c6tés de ces triangles, les
cbtés de la parcelle et quelques distances supplémentaires pour le contréle.

La aussi, le report peut s’opérer directement, par intersections d’arcs de cercle ou par
coordonnées apres traitement numérique dans le repére général ou local du lever.

Abscisses et ordonnées

Lorsque les points de détail & lever sont relativement alignés et le terrain peu accidenté,
cette méthode donne des résultats satisfaisants, par exemple, pour le lever de corps de
rues. Depuis chaque point, on abaisse, a I'aide d'une équerre optique, des perpendicu-
laires sur une ligne d’opérations : par exemple un c6té du canevas polygonal.
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repére du canevas général

L
Aoinf a

ordonnée
abscisse

lever

oint du canevas

Fig. 8.4. : Abscisses et ordonnées

On mesure ensuite les abscisses cumulées, les ordonnées de chaque point et, pour
controle, les distances entre ces points.

Il faut veiller au bon alignement des pieds des perpendiculaires sur la ligne d’opérations :
pour cela, il est recommandé d'utiliser un théodolite.

Le report peut se faire directement sur le plan, a partir du canevas ou par coordonnées
aprés traitement numérique. Le calcul consiste alors a effectuer un changement de base
pour passer du repére du lever (c6té de la polygonale) au repére du canevas général (voir
tome 2, chap. 5, § 8.2).

Une variante de cette méthode, le lever par obliques latérales et quasi-ordonséts

a abaisser, a vue, les perpendiculaires sur la ligne d’opération. On mesure les abscisses
cumulées, les quasi-ordonnées, les fagcades et les deux cotes de rattachement aux extré-
mités. Des formules simples permettent ensuite de calculer les abscisses et ordonnées des
différents points. Ce procédé, beaucoup plus rapide que le précédent (perpendiculaires a

vue) est également adapté aux levers de corps de rue a grande échelle.

La méthode de lever par abscisses et ordonnées est décrite ci-dessous.

1 - L'équerre optique (fig. 8.5.) est un petit instrument
qui permet de construire rapidement des perpendidu-
laires par I'alignement de jalons. Elle est associée a URyisme
fil a plomb ou mieux, a une canne a plomber sur laquelle ?

elle est vissée. La canne a plomber est le dispositif |le
plus stable : elle doit étre tenue entre pouce et index fen
partie supérieure, le plus prés possible de I'équerre de

Prisme
1

maniére a assurer sa verticalité. Canne a_ J+|==

plomber

Un bon manipulateur peut obtenir une précision centi
métrique, sachant que plus les jalons sont éloignés|et
plus le positionnement est précis.

Fig. 8.5. : Equerre optique
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Vue de dessus Jalon

VJB

45° 45°

Prisme AN Prisme |
2 % I H& 1 Ja}]clm e
o= - —I‘I— - = O

Jalon iii Jalon Jalon
J1 — - —
\ﬁ/ J2 J2
1,

Observateur Jalon
\Y 7

Vue de face

Fig. 8.6. : Equerre optique

2 -Le fonctionnementde I'équerre optique est le suivant : deux prismes a 45° renvoient
vers l'opérateur I'image de deux jalons placés I'un, J1, a 90° a gauche de I'équerre et
l'autre, J2, a 90° a droite. Par une fenétre située entre les deux prismes (ou au-dessus et
au-dessous des prismes), I'opérateur peut voir un troisieme jalon J3. Lorsque les trois
jalons sont alignés dans I'ceil de I'opérateur cela signifie que la droite J1-J2 est perpen-

diculaire a la droite H-J3, H étant & la verticale du centre de I'équerre (fig. 8.6.).

3 - Les mesures suivantes sont effectuégsour ce type de lever, 'opérateur matéria-

lise, par exemple avec deux jalons, une ligne de base qui sert d’axe (x) et pour chaque
détail levé, il construit le pied de la perpendiculaire a I'axe (x) en alignant dans I'équerre
I'image de I'objet a lever avec les deux jalons matérialisant I'axe (x) (fig. 8.7.).

A
|
|
|
O :
—— <—0—> —O—=>
Jalon 1 Jalon 2
Déplacement

de l'opérateur

< O—>——-

Fig. 8.7. : Lever a I'équerre optique
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Pour un détail au sol, un aide peut y tenir un troisieme jalon.

L'opérateur mesure I'abscisse cumulée OH et 'ordonnée HP du point levé qui est donc
repéré en coordonnées locales. Il mesure aussi la longueur de la facade PQ (mesure
surabondante de contrdle).

Lever par rayonnement

Cette technique s’apparente au lever de détails effectué avec les stations totales : on
utilise un théodolite ou un niveau équipé d’'un cercle horizontal pour leypasidon
angulaire de chaque point. Ldistance horizontaledu point de station au point levé est
mesurée au ruban, ou, moins précisément, par stadimétrie sur une mire.

Il est également possible d’obtenir l'altitude du point visé par nivellement direct (niveau)
ou indirect (théodolite). Chaque point est alors connu :

. en planimétrie par ses coordonnées polaires par rapport au point de station et a la
référence angulaire choisie ;
. en altimétrie par rapport a un point de référence connu en altitude.

Le lever s’effectue parayonnementautour du point de station de I'appareil. L'orienta-

tion du zéro du cercle horizontal de I'appareil peut étre réalisée de maniére approxima-
tive, avec une boussole pour se rapprocher du nord magnétique et donc du nord Lambert.
Il est également possible de s’orienter de maniére plus précise si I'on dispose de deux
points connus en coordonnées générales ou locales.

Application

Il s'agit de lever par rayonnement a l'aide d’'ur
niveau de chantier une parcelle pour évaluer sa :
surface horizontale. Cette parcelle doit étr
approximativement horizontale pour que 'on
puisse utiliser un niveau en une seule station

11
A
>

Un repére local est fixé (fig. 8.8.) avec une
station en S, le zéro du cercle étant pointé s
un point de référence R (repére local S, X, y).

La reférence R a une altitudel, = 132,23 m ;
les coordonnées du point de station soxy :
=100 m ;Y5 =100 m.

Le tableau des mesures est le suivant : Fig. 8.8. : Lever
n S SUres es sulv ’ par rayonnement au niveau
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Point Dp(m) | Li(gon) | mi(mm) | Dp: distance suivant la pente (au ruban) ;
R 00 1612 Li : lectures angulaires (lectures a 0,5 gon
A 43,52 40,5 0612 | pres sur le cercle du niveau) ;

B 54,28 130,0 0421
g 2589 2520 i mi : lecture du fil niveleur sur mire.
D 38,70 343,5 3196

Réponse

Les équations suivantes permettent d'établir le tableau des résultats.
La denivelée entre R et un point i eskH = m; —mi.

La distance horizontale de S a i eBf = Dpz—AH2 .
L'angle horizontal au sommet S entre deux points i et jldg = Li —Lj.

La surface horizontale d'un triangle e§; = Dh|2[IDh sinHz; .

Point AH Altitude Dh Angle Hz;au | Surface triangle | Coté opposé
(m) (m) (m) sommet (gon) S, (m?) (m)

A 1000 133,23 43,51
895 1164,622 63,74

B 1191 133,42 5427
122,0 1169821 82,03

C -1152 131,08 45,82
91,5 878,272 55,89

D -1584 130,65 38,68
97,0 840,549 56,84

A 1000 133,23 43,51
Sommes : = 400,0 4053264 258,50

Il est intéressant d’évaluer l'incertitude sur cette surface

La surface de chaque triangle se calcule commeSsai0n,5 .Dhi . Dhj . sintj — Li).
On néglige l'incertitude sur la surface provenant des lectures de dénivelées : une erreur
de 10 cm sur la dénivelée donne un écart de moins de 5 mm sur la distance horizontale.

L'erreur sur les distancd3hi est de I'ordre de: 10 mm (ruban de classe II).

L'erreur sur une lecture angulaité est de+ 0,5 gon soit£ 0,5 . /2 = + 0,7 gon
=+ 0,011 rad) puisque chaque angtéz,(= Lj —Li) nécessite deux lectures angulaires.
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L'erreur sur chaque surface est donc :
(0s) = (0,5 . Ohi +Dhj) . gy, . sirHz)? + (0,5 .Dhi . Dhj . coHz; . g;) >
Donc, pour la surface totaleag = ,/ Zoéij =+ 5 n? doncS= 4 053+ 5 n¥.

Donc la précision de cette manipulation est acceptable (surface donnée a 0,1 % prés)
malgré le manque de précision angulaire de I'appareil utilisé (le niveau de chantier).

Remarque

. Sil'opérateur dispose d’'un théodolite, le principe est identique, la précision étant
meilleure puisque les lectures angulaires sont effectuées au moins au cgon. De plus,
il est possible de mesurer des dénivelées en terrain en forte pente par nivellement
indirect.

. Sile report ultérieur est manuel, le lever par rayonnement est idéal puisqu'’il fournit
les coordonnées polaires faciles a reporter sur papier au moyen d’un rapporteur et
d’'une regle ou d'un coordinatographe polaire.

. Sile report est informatique, il vaut mieux lever les détails en coordonnées carté-
siennes, en repere local ou général.

Méthodes actuelles

Levers avec station totale

—H

La station totale (ou « mitraillette a points ») est I'instrumer
idéal pour le lever précis d’'un grand nombre de points. La
station est équipée d'ulistancemetre permet de mesurer et
d’enregistrer distances et angles en une seule manipulation.

>

Ces données peuvent étre enregistrées ssupport infor-
matique en vue d’un traitement par ordinateur. Ci-contre, le
module REC permet le transfert des données a un ordinateu
par l'intermédiaire de linterface GIF12. Il existe aussi un
carnet de terrain le GRE, et un ordinateur de terrain, le GPC1,
qui propose un certain nombre de programmes prédéfinis| A

I'avenir, les liaisons entre différents appareils devraient éfre 71000 + DI1000
assurées directement par une carte d’extension externe atl'no- & module REC
vible de type PCCARD.

En entrant desodespour les points de détail levés, certains tracés peuvent étre automa-
tisés au moment de la phatbkabillage du levésur ordinateur. Par exemple, un méme

code (numéro) sera associé a tous les points levés en créte de talus et un autre code a ceux
levés en pied de talus. Le logiciel traitant les données doit étre programmé pour recon-
naitre ces codes et dessiner lui-méme les talus. Tous les logiciels de topographie propo-
sent des fonctions d’habillage automatique.
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Mise en station

La mise en station de I'appareil puis I'entrée des informations suivantes, en mémoire du
calculateur de la station, s’effectuent comme suit (les notations données sont employées
par Leica) :

1 - Coordonnées du point de station notéegest),N (nord) etH (altitude). Si ces
coordonnées sont inconnues (levé local non rattaché), on peut les fixer arbitrairement a
des valeurs entiéres de maniére a éviter les coordonnées négatives. Par exemple : 1 000,
5 000 (pour bien distinguer les abcisses des ordonnées), 100 si les visées ne dépassent
pas 1 000 m de portée. On peut aussi entrer le numéro de la station.

2 - Hauteur de station (notéé et hauteur de voyant (notée).

3 - Calcul et entrée des ppm (parties par million ou mm / km) qui permettent de :

. corriger les mesures de distances en fonction des conditions de température et de
pression : celles-ci sont & mesurer sur le lieu de station et sur le lieu de visée si
celui-ci est tres éloigné de la station (voir chap. 4, § 6.2) ;

. réduire une distance a l'ellipsoide : par exemple, I'altitude moyenne des visées
étantH = 130,50 m, la reduction a I'ellipsoi&&,, .= 6 372 km fait intervenir un

coefficient—g =— 20 ppm (voir chap. 4, § 7.4) ;

. effectuer les corrections dues a la projection : par exemple, on reléve sur une carte
le coefficient de correctionC{ = + 9 cm/km, soit directement + 90 ppm). Le
cumul avec la réduction a I'ellipsoide donne + 70 ppm.

4 - Choix des données a enregistrer (par exemple : nuBgky,H , code) : le format
standard d’enregistrement du T1000 de Leica est : le numéro de point, la lecture angu-
laire horizontaléHz, la lecture angulaire verticalela distance inclinéBi, automatique-

ment corrigée de I'erreur de niveau apparent (voir chap. 4, § 6.2.5 et chap. 6, § 5.3), les
ppm. C’est le format d’enregistrement habituel puisqu’il permet de disposer des données
brutes de terraim(, Hz, V etDi) nécessaires aux calculs des compensations éventuelles,
ces données étant ensuite transformées par les logiciels de calcul en cooraognes (
pour le dessin sur ordinateur.

5 - Entrer I'éventuelleonstante d’additiondue au miroir utilisé (voir chap. 4, § 6.3.2).

6 - L'orientation de la station peut étre faite de trois manieres :

. par un repere local pour un lever non rattaché : I'opérateur vise un point de
référence et cale I'angle horizontal de I'appareil & 0 sur ce point (ou bien on
effectue la lecture angulaire sur ce point) ;

. par un repére général pour un lever rattaché : I'opérateur vise un point connu et
affiche sur ce point le gisement de la direction station-point de maniere a travailler
directement dans le repéere général ;
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. au moyen d'une station libre, trés pratique puisqu’il est possible de stationner un
point quelconque choisi a I'endroit le plus propice pour observer un maximum de
points par station (voir 8 2.4.4 de ce chapitre et tome 2, chap. 1, § 9.4).

Déroulement du lever
Lors du déroulement du lever, le porte-miroir y dirige les opérations.

Le porte-miroir choisit les points a lever et I'ordre dans lequel il les stationne : cela est
fonction de la codification des points et doit &tre pensé sur le terrain en vue d’'un gain de
temps lors de la phase de report. Pour des raisons de visibilité, il peut étre ponctuellement
nécessaire de modifier la hauteur de voyant. Une pratique courante est d’utiliser toujours
la méme hauteur de voyant qui devient la hauteur par défaut (par exemple 1,60 m) et
d'utiliser, en cas de problemes de visibilité, des hauteurs standard (1,2 m et 2 m) : cela
peut permettre de lever certains doutes ou de remédier a des oublis...

Il peut faire un croquis au fur et a mesure du lever. Dans un souci de gain de temps, il est
préférable qu’une troisiéme personne effectue ce croquis. A défaut, le porte-miroir peut
préparer un croquis du terrain pendant les temps de déplacement de station et de mise en
station ; I'opérateur reportera alors sur ce croquis les numéros des points levés.

Lopérateur installé derriére la station totale vise & chaque point le centre du miroir et
déclenche la mesure. Sur une station Leica, la touche ALL permet de déclencher a la fois
la mesure de distance et I'enregistrement des données. Il entre éventuellement un code
correspondant au type de point visé, code qui permet lors de la phase de report d’auto-
matiser certaines taches du dessin. Il peut également faire un croquis du lever et y
reporter les numéros des points levés.

Exemple de codification du lever

m Le logiciel ADTOPO est un applicatif d'’AutoCAD qui permet de récupérer

= directement les données du carnet de terrain GRE ou du module REC de Leica
(au moyen de TOPOJIS, par exemple) pour les afficher a I'écran dans AutoCAD
(version compléte supportant la programmation en Lisp). La codification sui-
vante peut étre complétée par Il'utilisateur (voir aussi § 3.3.3).

ADTOPD

Extrait d’un fichier de codification (fichier texte modifiable par I'utilisateur) :

1,0,1,stations,station,1000 Le code 1 est associé aux stations
10,0,5,route,10 Le code 10 marque le début d'une route
20,0,5,crtal,20 Le code 20 marque le début d'une créte de talus
21,0,5,Ptal,21 Le code 21 marque le début d'un pied de talus

51,0,1,mobilier,pototel,1000 Le code 51 place le bloc POTOTEL dans le dessin
52,0,1,mobilier,egout,1000 etcLe code 52 place le bloc EGOUT dans le dessin
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Sur le terrain, I'opérateur entre le code 1 lorsqu'il vise une station : ainsi elle sera
dessinée dans AutoCAD par le bloc STATION a I'échelle 1 000 et placée dans la couche
nommée STATION ; le code 53 lorsqu’il vise un pyléne EDF, le code 20 pour le premier
et pour le dernier point d’'une créte de talus, etc. Ceci limite les éléments a dessiner sur
le croquis puisque chacun des éléments codifiés est reconnu par le logiciel qui les
dessinera automatiquement (voir I'exemple sur I'extrait de fichier du paragraphe 2.4.1.4
suivant).

Exemple de lever codé

Le plan de la figure 8.9-a est le résultat d'un levé codé habillé automatiguement par le
logiciel ADTOPO grace a la codification entrée sur le terrain par I'opératesicodes

sont décrits au paragraphe précédent ; on reconnait en particulier les codes 20 et 53. Le
fichier de points est traité par ADTOPO qui assure la mise en place des points, I'habillage
automatique et semi-automatique pour les talus, par exemple.

Extrait du fichier de points (n°, X, y, z, code) :

101 5150.000 3101.573 552.490 10 108 5097.676 3081.284 554.310

102 5140.588 3094.043 552.750 109 5098.112 3085.712 554.570
103 5132.246 3088.866 553.010 110 5099.421 3090.984 554.830 20
104 5121.517 3083.680 553.270 111 5100.547 3095.417 555.090 52

105 5112.288 3080.143 553.530 10 180 5108.650 3086.411 555.230 54
106 5107.729 3010.876 554.140 51 181 5117.612 3087.237 555.230 O
107 5002.815 3029.117 557.400 20 182 5108.237 3090.892 555.230 0

Le fichier de points s’interprete ainsi :

. entre les points 101 et 105, le logiciel trace une polyligne joignant les points listés
dans I'ordre du fichier. Cette polyligne est dessinée dans le calque destiné aux routes,
ce calque étant créé par le logiciel lors de la phase d’habillage automatique ;

. entre les points 107 et 110, le logiciel trace une polyligne qu’il place dans le calque
réservé aux crétes de talus ;

. surle point 106, le logiciel insére un bloc représentant un poteau téléphonique ;
. surle point 111, le logiciel insere un bloc représentant une plagque d'égout.
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Fig. 8.9-a. : Exemple d’habillage automatique

L'habillage du plan de la figure 8.9-a. est effectué automatiquement a partir de la codifi-
cation (voir § 2.4.1.3). La procédure de dessin automatique est détaillée au paragraphe
3.3.3

Cheminement des données

L'organigramme du cheminement des données du terrain vers le plan est le suivant :

Saoisie des données sur terrain.
(enregistrement sur le carnet de
terrain au format suivant :

n, Hz, V, Di, code).

i
Récupération des données par interface /
(ex : GIF12 de Leica) et enregistrement
sur fichier (ex: POINTS.WLD).

i

Traitement du fichier de points dans
un logiciel de calcul (ex : TOPOJIS).
Création d'un fichier au format .XYZ

(ex : POINTS.XYZ, ou format : n" x y z code).

i

Récupération du fichier POINTS.XYZ dans

un logiciel de DAQ (ex : ADTOPO & AutoCAD)
~ puis habillage et sortie sur traceur.

Création d'un fichier de dessin AutoCAD

(ex : HABILLAG.DWG).

\\

Fig. 8.9-b : Cheminement des données du terrain vers le plan
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Levers par GPS

Le systeme GPS (voir chap. 7, § 1) permet aussi le lever de points
de détails en modanématique (ou Stop and Go).

La précision centimétrique est souvent suffisante pour des levers
de détail. Un récepteur fixe étant placé sur un point connu, le
récepteur mobile (fig. 8.10.) est initialisé prés du récepteur fixe
pendant cing minutes, puis se déplace de point en point. L'opéra-
teur stationne le récepteur mobile pendant dix secondes (ou deux
époques de mesure) puis passe au point suivant.

Son avantage par rapport aux stations est de ne pas nécessiter de
pointé du miroir : nul besoin d’intervisibilité entre point de base et
mobile, aucune limite de distance, possibilité de travailler seul, de
s'affranchir du relief et possibilité de trajectographie.

L'inconvénient est qu'il ne doit pas y avoir de rupture du faisceau

_ issu des satellites. Par suite, le passage sous un pont ou sous un
Fig. 8.10.:GPS | arbre oblige & reprendre la phase d'initialisation prés du récepteur
fixe.

Pour remédier a cet inconvénient, une nouvelle méthode (OTrnothe Fly permet
I'initialisation du récepteur mobile en mouvement aprés une éventuelle rupture du fais-
ceau. Les points levés sont d'abord calculés en coordonnées géocentriques (systeme
WGS84) puis transformés en coordonnégl, h sur I'ellipsoide de Clarke. Les calculs

sont actuellement trés souvent effectués en post-traitement par le logiciel fourni avec le
matériel.

Lever de facades par hiangulation
Ce type de lever peut aussi étre effectué par photogrammeétrie terrestre (voir chap. 7 § 5.4)

Une autre technique est d’utiliser un théodolite muni d’un distancemeétre a rayon laser ;
ce dernier permet d'obtenir la distance a un point visé sans réflecteur, puisque la puis-
sance du laser permet de récupérer un rayon réfléchi et d’en déduire la distance a I'objet
visé.

Un théodolite mécanique classique calcule la position de chaque point caractéristique de
la facade a lever par intersection a partir de deux stations.

Une base A-B (fig. 8.11.) est implantée face a I'élément a lever. La base doit étre la plus
longue possible et telle que chaque triangle d’observation soit le plus équilatéral possible.
Chaque point caractéristique est visé depuis les deux stations ; sa position dans I'espace
est calculée comme suit :

362 LEVER DE DETAILS ET REPORT



. en planimétrie par intersection (formules de Delambre, voir tome 2, chap. 4, 8 1) ou
en utilisant la formule des cotangentes (voir I'exemple ci-apres) ;

. en altimétrie par nivellement indirect : on calcule deux fois I'altitude de chaque
point, ce qui permet un contrble de précision.

L'ensemble de la manipulation est une succession de calculs de point inaccessible (voir
chap. 3, § 7.4).

Vue en

perspective /

Dhag

Fig. 8.11. : Lever par biangulation

Exemple

L'opérateur se fixe un repére local sur la base A-B (fig. 8.11.) ; la distance AB et la
dénivelée AB sont mesurées précisénimi;, = 139,869 m efH, =+ 0,432 m.

Si un repere de nivellement est proche, il peut aussi niveler les deux points A et B pour
obtenir leur altitude. A (100 m ; 100 m ; 100 m), B (139,869 m ; 100 m ; 100,432 m)
doncG,; = 100 gon.

. Sil'opérateur utilise leformules de Delambrepour l'intersection : en station en
A, I'opérateur affiche 100 gon sur le point B et en station en B, il affiche 300 gon
sur A. De cette maniére, on travaille dans le repére local Ax,y et I'on obtient
directement a chaque station les gisements des visées dans ce repetg Igcal (
= Gyppet Ly = Ggp). Si l'on travaille en repere général, il suffit d’afficher le
gisement réel de la visée sur le point visé, ce gisement étant calculé a partir des
coordonnées de A et B (voir le chapitre 4 du tome 2, 8§ 1 pour les formules donnant
X, etY,). L'altitude H,est donnée par les formules ci-apres.

. S'il utilise la formule suivante, dittormule des cotangentesil suffit a chaque
station de positionner le zéro du limbe sur I'autre point de la base ou, mieux, de
faire les lectures sur P et sur A ou B puis d’en faire la différence. On obtient alors
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les anglesHz,, et Hz,, Les coordonnées planimétriques du point P sont alors
données par les formules suivantes :

cotarHzgp + cotarHz,p

Xp

cotarHzgp + cotarHz,p

Yo

Attention ! les formules donnan; etY, ne sont valables que dans la configuration de

la figure 8.11., c’est-a-dire lorsque P se trouve a gauche du segment AB en regardant
de A vers B. Si P se trouve a droite de AB, les term¥s«-Y,) et (X, + X;) des
numérateurs deviennent respectivemert{+Y,) et (+X, —Xg).

Pour I'altitude du point P, dans tous les cas, on mesure a chaque station la hauteur des
tourillons ht, etht;, et on lit les angles zénithawk, etVg, D'ou l'altitude de P qui
est calculée par la moyenne de deux visées de nivellement indirect (voir chap. 6) :

06X+ (=YX + (% ¥e)’
tanVp tanVgp

H, = %{HA+htA+HB+htB+

p

Dans la pratique, il est préférable de calculer deux fois I'altitude de P pour évaluer
I'écart entre les deux déterminations qui renseigne sur la précision de la manipulation
et faire ensuite la moyenne des deux valeurs.

Application numérique : les coordonnées des points A et B sont données plus haut.

ht, = 1,62 m Hz,, = 50,4530 gonV,, = 84,7388 gon X, = 120,100 m ;
Hp,= 108,613 m.

ht; = 1,69 m Hz,, = 50,9808 gon Vg, = 85,7124 gonY, = 120,388 m ;
H,=108,605 m.

En utilisant une station totale permettant de mémoriser sur support informatique les
lecturesH ,,, Hgp, Vip €1V, il est possible de mettre au point un traitement informa-
tiqgue (sur tableur ou programme) qui calcule ces coordonnées automatiquement
puisque c’est un calcul long et répétitif.

E? Le tableau PTINAC.XLS du cédérom permet d’effectuer ces calculs.

Ewcel 7
“oh Le programme PTINAC.BAS du cédérom permet de calculer un nombre prati-
Jf quement illimité de points inaccessibles. Une résolution graphique sur

UBASIE AutoCAD est présentée au chapitre 3, paragraphe 7.4
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Lever en station libre

La station libre est une mise en station de I'appareil effectuant le lever sur un point
guelconque qui n'est pas obligatoirement matérialisé au sol. Cette méthode permet de
s’affranchir des obstacles existants en choisissant une station d’ou I'ensemble (ou la plus
grande partie possible) de la zone a lever est visible.

Il faut toutefois déterminer les coordonnées du point de station dans le repére dans lequel
on désire obtenir le lever. Les solutions suivantes sont envisageables :

. Siquatre points anciensconnus sont visibles depuis la station, cette derniére est
calculée parelévementen mesurant les angles sur les points d’appui (voir tome 2,
chap. 1, 8§ 6). La détermination est précise et faite avec controle ;

. Sitrois points anciensconnus sont visibles depuis la station, elle est calculée par
multilatération ou parinsertion en mesurant les distances et/ou les angles sur les
points d'appui (voir tome 2, chap. 1, § 9). La détermination est également précise et
faite avec controle ;

. si seulementleux points d’appuissont connus, il faut mesurer les distances de la
station a chaque point ainsi que I'angle sous lequel ils sont vus depuis la station : cela
revient & un calcudl'insertion avec un nombre minimal de données (voir tome 2,
chap. 1,89.4);

. siun system&PSest utilisé (voir chap. 7), il suffit’'un seul point ancienconnu :
on stationne une antenne sur le point d’appui et on dispose une autre antenne sur
I'appareil qui effectue le lever. La mesure précise des coordonnées de la station (qui
peut demander jusqu’'a une heure) s’effectue ainsi en temps masqué pendant que le
lever de détails est effectué.

Lever altimétrique

On distingue deux finalités au lever altimétrique décrites ci-apres :

Le lever de points isolés

Ces points sont seulement destinés a étre cotés en altitude sur le plan de maniére a donner
un minimum d’informations d’altimétrie. lls seront levés par des procédés classiques,
soit par nivellement direct au niveau, soit par nivellement indirect au théodolite.

Les points inaccessibles font partie de ces points isolés (voir I'exemple de détermination
d’un point inaccessible au chapitre 3, paragraphe 7.4).

Une autre détermination de points inaccessibles est possible : les points A, B et P
(fig.8.12.) sont alignés (B est aligné au théodolite sur AP lors de la premiére station en
A). Le déroulement des calculs est le suivant :

1 - On cherche a déterminer la hauteuh de I'antenne.

Résolution h =L [tan(100 -V,) + tan{/,; — 100)] =l . [tan(100 Vg,) + tan{/g; — 100)]
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On remarque que : tan(10d-= cotarr et que: tang — 100) = — cotam
CommeD =L -1, on en déduit que :

_ D[cotarV,p —cotanV,g] [ cotarVge — cotarVpg]

~ cotarVgp —cotarVgg —cotanV e + cotan g

N
]
<
=
<
]
<
”
<
]
<
>
<
1

Fig. 8.12. : Point inaccessible

Application

D = 59,415 m,V,, = 74,3270 gonV,; = 99,8538 gon\Vg, = 58,5119 gon,
Vgr = 104,3114 gon. On trouvéh:= 51,544 msans controle.

2 - On cherche a déterminer I'altitude de P.

L'altitude de A est connue et celle de B est déduite de celle de A ; on calcule alors une
simple intersection entre les visées issues de A vers P et de B vers P dans le repére (A, X,
y) de la figure 8.12. (formules de Delambre, voir tome 2, chap. 4, § 1.2).

Application

H, = 141,034 m Hg = 145,522 m . On trouvd, = 192,857 m sans controle.

Ces méthodes sont intéressantes en cas de mangue de place afin de définir le triangle de
la méthode classique.

Lever en vue de la définition d’un modéle numérique de terrain

La finalité est d’obtenir un semis de points connuXgerietZ de maniere, par exemple,

a pouvoir tracer des courbes de niveau (voir chap. 10, § 1). Le lever est généralement
effectué sur une station avec enregistrement automatique pour sa facilité d’emploi et sa
productivité.
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Il faut alors organiser le lever en fonc-
tion de ce traitement ultérieur (généra
lement informatisé), sachant que leg
logiciels de topographie interpolent un
maillage du terrain a partir du semis de
points levés. Par exemple, figure 8.13
un maillage triangulaire effectué par
ADTOPO sur un semis de points entré
enx,y,zdans le logiciel.

Les courbes de niveau ont été interpo
Iées automatiquement par le logiciel.

Si I'on souhaite obtenir un modele
numeérique d’un terrain sur une zone
accidentée, on léve les lignes caracté
ristiques de ce terrain : lignes de chan
gement de pente, lignes de créte et de
talweg. Ce levé régulier est complété
par un semis de points de complémer
(fig. 8.14. : levé du chevelu et voir le
chapitre 10, paragraphe 1 sur les
courbes de niveau).

—

Fig. 8.14. : Levé du chevelu

Sur un terrain régulier, on se contente
d’'un quadrillage sommaire au pas, ou
établi plus précisément avec des jalons

Si I'on désire un modéle numérique destiné au tracé d’'un profil en long et de profils en
travers, on leve des points régulierement espacés autour de I'axe du futur projet ainsi que
des points sur les perpendiculaires a I'axe .

Le but de tout lever topographique est I'établissement plan graphique méme si,
actuellement, I'étape intermédiaire plan numérique se généralise.

« Un plan graphique est la représentation obtenue en reportant les divers éléments
descriptifs du terrain sur un support appropri€, quel que soit le mode d’établissement.
C’est une représentation du terrain par « dessin du trait », ce qui impose une sélection des
détails représentés et une convention dans leur représentation » (définition doheée par
cahier des charges techniques générale€TG 50).

« Un plan numérique est un fichier comprenant I'enregistrement sur support informa-
tigue des coordonnées des points et des éléments descriptifs du terrain quel que soit le
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mode d’établissement. Ce fichier doit permettre I'établissement de plans graphiques a
différentes échelles, leur précision restant au mieux celle de la saisie des données »
(définition donnée pdre cahier des charges techniques généra@€TG 50).

Les plans topographiques ont des finalités trés diverses ; c’est souvent leur destination
qui imposera la précision du lever et le choix des détails.

Cartes et plans
Il est possible de classer les cartes et les plans suivant leur échelle et leur destination.

Traditionnellement, le terme de plan, en topométrie, est réservé aux échelles qui permet-
tent de conserver les formes et dimensions réelles des objets en évitant au maximum les
signes conventionnels. Les échelles varient du 1¢d®@u 1/50 pour certains plans
d’intérieur) au 1/5 000.

On parle ensuite de plans directeurs, du 1/10 000 au 1/25 000 et de cartes a partir aussi
du 1/10 000. Dans le cadre de cet ouvrage, seuls les « plans » seront abordés. Les plans
directeurs proviennent souvent de la généralisation de plans a plus grande échelle.

Suivant leur destination, on peut trouver trois types principaux de plans :

. les plans uniqguement descriptifs ou d’'état des lieux. lls reproduisent fidelement une
étendue plus ou moins importante de terrain ou d’ouvrages existants. On peut y
classer les divers plans parcellaires (le cadastre, par exemple), les plans d’intérieur,
de propriété, de masse, etc. ;

. les plans d’études ou de projet, basés sur les précédents et les complétant par une
étude d'aménagement des lieux. lls sont trés nombreux et concernent un large éven-
tail d’activités : construction, aménagements urbains et ruraux, voirie, réseaux, trans-
ports, etc. ;

. les plans de récolement. lls constatent le nouvel état des lieux apreés la fin des aména-
gements divers : alignements, implantations de voies ou de batiments, profils en long
et travers, réseaux, etc. Ces derniers sont trés utiles voire indispensables dans une
optique de qualité.

Tous ces plans répondent a des besoins bien précis et il ne faut jamais oublier, lors de leur
établissement, les prescriptions des cahiers des charges. lls comportent, en général, deux
types d’information : planimétriques et altimétriques. Les méthodes traditionnelles de
réalisation des plans ne seront que sommairement abordées.

Formats normalisés
Les formats normalisés sont représentés sur la figure 8.15. : le format de base est le AO.

Il est défini de maniére a délimiter une surface de un meétre carré. Ses dimensions exactes
sont de 841 mm par 1190 mm.
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Format AQ

0
A4d: 210x297mm

B\

A3: 420x297mm

A2: 420x595mm
= Al 841x594mn
A3 AO: 841x1190mm
ZZ G

2

Fig. 8.15. : Formats normalisés

On obtient le format Al en divisant la plus grande dimension par deux soit, aux arrondis
prés, 841 mm par 594 mm, et ainsi de suite jusqu’au format A4.

Présentation

Indications devant figurer sur les plans a grande échelle

Selon l'arrété de 1980, doivent figurer sur ces plans :

I’échelle ;

le type de plan (topographique, parcellaire, etc.) ;

la nature du plan (graphique, numérique, numérisé, orthophotoplan, etc.) ;
le mode (photogrammétrie ou lever terrestre) et la date d’établissement ;
la date éventuelle de mise a jour (ou de la prise de vue) ;

les dates de rattachement & la NTF et au NGF ;

la désignation du maitre d'ouvrage (commanditaire) et du maitre d'ceuvre
(exécutant) ;

le label attribué par le service du cadastre.

L'Ordre des Géomeétres préconise de faire figurer également les indications suivantes :

les noms de la ville ou de la commune, du département, du quartier ou lieu-dit ;
I'adresse de la parcelle, le nom du propriétaire et celui des propriétaires voisins ;
les cotes périmétriques, la surface et I'orientation ;

la désignation cadastrale, les servitudes, les indications particulieres ;

le cachet du géometre avec la mention suivante : reproduction interdite.
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Plans a grande échelle (du 1/200 au 1/5 000)
établis pour les services publics (arrété de 1976)

Nor 1 - Découpage

7 knm Le plan est inscrit dans un bloc ayant une

Bloc . Coupure surface de 7 x 5 kin
|

l—pL / h 7 L'origine du bloc est distante des axes

W

Lambert de multiples entiers et g des
dimensions 5 et 7 km ¢&km et p km).

7p km

q.h

X La coupure est la subdivision du bloc qui
0 _ 81 _ Est s'inscrit dans un format Al avec, sur le
papier,L = 0,70 m eth = 0,50 m. La
surface couverte dépend de I'échelle : sur

le terrainL = 0,7 /eeth=0,5 /e.

Fig. 8.16-a. : Découpage

Un bloc au 1/5 000 contient quatre coupures ; un bloc au 1/200 en contient 2 500.

2 - Immatriculation et désignation
Nord
7 KM _L=0,7 kn Le matricule d’'un bloc ou d’'une coupure
986,3 km——= h=0,5 kn comporte :
J . le numéro de zone Lambert ;
5 . les nombres entiegsetq ;
980, A . le code de I'échelle (0,2 pour le
o 1/200; 0,5 pour le 1/500 1 pour le
0 R TR S 1/1000; 2 pour le 1/2 0005 pour le
1/5000).
Fig. 8.16-b. : Immatriculation du plan
Par exemple, sur la figure 8.16-b., le point

origine O du bloc est de coordonnées
(980 km ; 150 km). Dongour le bloc, p = 140 etg = 30.

La désignation finale du bloc fait apparaitre un nom local suivi du numéro de zone
Lambert et des nombresetq. Dans notre exempleGrasse 3-140-30

L'échelle est le 1/1 000, dond.:= 0,7 /(1 /1 000) =700 m = 0,7 km ;
h=0,5/(1/1000)=500m =0,5km.

Il'y a donc 10 x 10 coupures dans ce bloc au 1/1 000. Pour la coupure située en haut a
droite, on a : p=980/0,7+9=986,3/0,7=1409;
g=150/0,5+9=154,5/0,5 = 309.

La désignation de la coupure dépend ensuite de I'échelle utilisée, puisque le nombre de
coupures varie en fonction de I'échelle. Les découpages suivants sont effectuées :
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Echelle 1/5 000 Echelle 1/2 000

A B 1 2 3 4 5
C D 6 7 8 9 10
11 12 13 14 15
16 17 18 19 20
21 22 23 24 25

Pour I'échelle 1/1 000, on divise une coupure du 1/2 000 en quatre coupures A, B, C et
D, a la maniére du découpage au 1/5 000.

Par exemple, la coupure 16 au
1/2 000 est divisée en quatre cout Désigna tion

pures 16 A, 16 B, 16 C et 16 D. Format AL N GRASSE 3-140-30

Pour I'échelle 1/500, on divise a
nouveau une coupure du 1/1 00Q Q%iigg;i’g;\
en quatre coupures A, B, C et D. oA
Par exemple, la coupure 16 A es
diviséeen 16 AA, 16 AB,16 AC

5D
et16 AD. % S Echelle : 1/1000 I:]

Pour I'’échelle 1/200, on divise une S*WQ;*O” de la coupure
ans le bloc

coupure du 1/1 000 en 25 coupure$

numérotées de 1 a 25 (comme pour Fig. 8.17. : Présentation d’une coupure

le 1/2 000), ce qui donne pour la

coupure 16 A: 16 A1,16 A2, 16

A3,..., 16 A25.

Dans notre exemple, la coupure en haut et a droite est désignée par 5 B.

La désignation compléte (fig. 8.17.) B ; 1 - 1409 — 3001 estici le code de I'échelle).

Report traditionnel

Le report traditionnel est I'ensemble des opérations entierement manuelles qui intervien-
nent dans I'établissement d’'un plan, par opposition au méthodes plus modernes qui
utilisent systématiqguement I'assistance informatique, jusqu'a la réalisation entierement
automatique des plans.

La précision recherchée (dixieme de millimetre) impose des contraintes spécifiques pour
I'établissement des plans topométriques réguliers. En effet, contrairement aux plans
d’autres domaines d’activité, la mécanique ou le génie civil par exemple, les dimensions,
en général, ne sont pas écrites mais mesurées sur le plan. On concoit alors aisément
'importance de facteurs tels que la stabilité dimensionnelle des supports, la qualité des
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instruments de dessin ou I'habileté du dessinateur. Pour ces raisons, en particulier, I'éta-
blissement de ces plans se décompose traditionnellement en trois phases bien distinctes :

. lereport et le dessin de la minute ;
. l'établissement du calque de la minute ;

. la reproduction de ce calque.

Chacun de ces documents a un rble bien précis et, en principe, est établi sur un support
différent.

Report de la minute

Le report de la minute est le document fondamental et unique sur lequel seront reportés
les résultats du lever. La minute doit pouvoir étre conservée longtemps, sans trop d’alté-
rations. C’est pourquoi elle est établie sur un support peu sensible aux variations dimen-
sionnelles : papier a dessin tres fort ou, éventuellement, papier armé d’une mince feuille
métallique. On commence par tracerquadrillage, soit par constructions géomeétri-
gues, soit a l'aide d’instrument spécifiques : plaque a quadriller, coordinatographe rec-
tangulaire... Ce quadrillage, généralement a mailles carrées de 10 cm de cété, piqué ou
dessiné au crayon tres dur, posséde deux fonctions principales :

. permettre le report précis des points calculés en coordonnées ;

. contréler les variations dimensionnelles des supports pour les corriger et, au besoin,
redessiner la minute.

Les points sont ensuite reportés, suivant leur procédé de lever ou par coordonnées calcu-
lées, a l'aide de regles a échelles, équerres, rapporteurs de coordonnées, rapporteurs
tachéométriques, coordinatographes rectangulaires ou polaires. Les détails sont dessinés
au trait, sans enrichissement particulier. On écrit ensuite les cotes altimétriques suivies,
éventuellement, des lignes de niveau.

Etablissement du calque

La minute est ensuite calquée sur un support qui en permettra la reproduction écono-
mique et aisée en plusieurs exemplaires. C’'est généralement du papier calque assez fort
(120 g/n%), choisi dans des formats normalisés. Le dessin est complété par les habillages
conventionnels (hachures, grisés...), les écritures, textes et indications diverses, coordon-
nées du quadrillage, titre et cartouche, nord géographique... Linstruction du 28 janvier
1980 précise dans son chapitre 5, les indications minimales devant figurer en clair sur les
plans & grande échelle (article V. A.).

Le calque peut comporter aussi le tracé du projet si le plan lui est destiné.
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Reproduction

Le calque, difficilement pliable, cassant et souvent de grandes dimensions, se préte mal
a de fréquentes manipulations sur le terrain ou les chantiers. C’est pourquoi on le repro-
duit sur un support plus adapté, en général du papier ordinaire. Les procédés actuellement
employés sont la photocopie et I'héliographie (tirages diazo). La qualité du papier et les
manipulations de reproduction peuvent altérer de facon sensible la précision initiale de
la minute et méme du calque. La encore, le quadrillage décimétrique sera d’'une grande
utilité.

Techniques informatisées de report

Depuis quelques années, I'informatique (traitement automatique de l'information) bou-
leverse les habitudes et méthodes des topographes au niveau du lever et du calcul, mais
aussi lors de I'établissement des plans graphigues. Toutefois, tout résultat, numérique ou
graphique, est contrélé et une bonne connaissance des possibilités et méthodes de traite-
ment des logiciels utilisés est nécessaire.

L'élément de base de tout plan graphique informatisé est le plan numérique, fichier
informatique contenant I'enregistrement des coordonnées des points et des éléments
descriptifs du terrain. Les données de base peuvent provenir de levers sur le terrain ou de
levers photogrammeétriques (voir chap. 7, § 5). Il convient de le distinguer du plan
numeérisé obtenu par numérisation (ou digitalisation) d’un plan graphique existant, et
pour lequel I'erreur de saisie s’ajoutera a I'erreur graphique initiale.

Le plan numérique est composé d’un ou de plusieurs fichiers et peut contenir différentes
informations suivant le traitement auquel il est destiné. Dans tous les cas, il contient au
moins un fichier de points donnant le numéro ou matricule des points et leurs coordon-
nées.

Fichier de points simple

C’est un fichier ASCII du type numér¥, Y etZ. L'altitude Z peut étre éventuellement
absente. La partie altimétrie est alors ignorée. Ce type de fichier peut provenir de sources
différentes, a savoir :

. d'une saisie au clavier aprées calcul manuel, par exemple ;

. directement du tachéomeétre électronique si celui-ci est programmé pour travailler en
coordonnées ;

. de tableurs (par exemple Excel) aprés exportation ;

. de programmes utilisateurs (par exemple le programme Basic de calcul de polygonale
par cheminement encadré) ;

. de logiciels professionnels de calcul (tel TOPOJIS), etc.
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L'automatisme du report s'arréte a la mise en place des points et a la transcription des
altitudes, souvent avec un ajustement automatique de la taille des textes en fonction de
I'échelle de sortie. Le plan est ensuite complété manuellement a I'aide du croquis de
terrain. Bien que la partie automatique du report soit trés réduite, ce premier pas constitue
une aide non négligeable : le report est trés rapide puisque quelques minutes suffisent
pour une centaine de points, et les traceurs actuels, méme de bas de gamme, atteignent

aisément la précision du dixieme de millimetre.

]

ADTOFD

Le fichier de points est réduit a son minimum :

N° X

Y z

Exemple de fichier de points simple et du report correspondant (fig. 8.18.)

Le report des points est effectué a I'aide d’AutoCAD et de I'additif ADTOPO.

601 5022.282
602 5021.464
603 5019.009
604 5015.190
605 5010.038
606 5006.764
607 5004.310
608 5002.946
609 5013.008
610 5020.100
611 5030.980
612 5033.162
613 5042.406
614 5045.952
615 5044316
616 5042.134
617 5042.406
618 5044.043
619 5052.741
620 5048.377

57.048 555.124
48.079 555.453
39.899 555.975
33.384 556.128
24.416 556.700
14.054 556.126
3102.904 555.400
3092.026 554.596
3086.876 554.021
3102.904 553.105
3107.267 552.868
3150.503 552.200
3141.807 551.253
31
31

31
31
31
31
31
31

32.021 551.359

19.235 551.854
3106.994 552.675
3095.026 553.792
3148.352 554.561
3126.567 555.085
3109.176 555.685

601
5512

602

4[555‘45

603
55598

604

55613

605

4'556‘70

606

4'556‘13

607

4555‘40

610

4'553‘10

609

4'554‘02

612

Jr558‘80

611
%552‘87

618

%55456

613

+55L25

614

+55L36

619

4'555‘08

615

4'551‘85

620
616 95568

4552‘67

617

%553‘79

Les séparateurs d’informations sonf _ _ _
des espaces, ce qui permet unefig. 8.18. : Semis de points place automatiquement

exportation facile depuis EXCEL par
exemple.

Des données supplémentaires peuvent s’ajouter a ces informations de base, par exemple
un nombre caractérisant la précision relative des points entre eux. Ainsi, TOPOJIS
permet d’affecter un poids aux points afin de distinguer les points d’appui de ceux du
canevas polygonal ou des détails. Ces poids ne sont généralement pas pris en compte par
les logiciels de dessin.
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Exemple de fichier de points TOPOJIS avec poids et codes

Les délimiteurs sont des virgules ; les attributs figurent en toutes lettres : X, Y et Z pour
les coordonnées, PH et PV pour les poids, C et CS pour les codes :

1: X=10000,Y=5000,2=0,PH=7,PV=7,CS=1

101 : X=10031.124509,Y=5080.2533289,7=-0.3010161,PH=7,PV=5

102 : X=10030.946261,Y=5078.6953554,7=-0.3169759,PH=7,PV=5,C=3
103 : X=10029.531365,Y=5080.2111913,7=-0.4586886,PH=7,PV=5

104 : X=10026.722515,Y=5064.5626167,7=-0.302603,PH=7,PV=5

105 : X=10026.009472,Y=5061.8016109,7=-0.1977051,CS=3,PH=7,PV=5

La ligne 1 est I'enregistrement du point n° 1 qui est une station (CS = 1 est le code d’'une
station). Ses coordonnées X, Y et Z sont indiquées. PH et PV sont les poids de cette
mesure. La ligne suivante est I'enregistrement du point 101 par ses trois coordonnées.

Tracé semi-automatique

Les éditeurs graphiques (logiciels de DAO) mettent a disposition, grace a des additifs du
type ADTOPO, des commandes dédiées spécialement au dessin des détails sur le plan et
a sa finition. lls permettent un gain sensible de productivité et un habillage soigné en se
chargeant de certaines taches répétitives ou fastidieuses comme le tracé des talus, des
courbes de niveau, du quadrillage, 'insertion de cartouches préétabilis, etc. : c’est le tracé
semi-automatique. Citons a titre d’exemples quelques-unes des fonctions de ADTOPO
(sous AUTOCAD R14):

. le tracé de lignes et polylignes en désignant les points par leur numéro, ou en pointant
simplement ce numéro ou l'altitude, ou en continu (ex. : de 610 a 620) ;

. le placement de points par les constructions géométriques classiques du topographe
(lancement, intersection, etc.) ;

. le tracé des talus étroits ou larges ;
. le calcul de surfaces avec mise a jour automatique ;
. le tracé du quadrillage (carroyage par abus de langage) paramétrable ;

. les lignes évoluées (limites normalisées, séries de symboles ou de dessins, ligne
d’alignement d’arbres) ;

. linsertion de symboles et de dessins avec mise a I'échelle automatique ;

. I'implantation de points de projet avec création automatique de tableau et exportation
du tableau vers un fichier ou une imprimante ;

. la modélisation du terrain ;
. le tracé de courbes de niveau, de profils en long et travers ;
. les plates-formes avec calculs de cubatures, etc.

L'exemple suivant montre quelques possibilités décrites ci-dessus.
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La figure 8.19. est I'ébauche d’'un dessin semi-automatique réalisée avec ADTOPO.

E 555.12 § E
sTete carroyage
315 952.20
0 555.45 5545& + 3150
552.27
55369
calcul de surface
Hp o e
53613 555.00 &
555.68 ‘ 4 \—lélgn|e é
Sy sser & voluge
555.40 553.10 objet inséré & 7
3100 + e}:a; + 3100_|
eaf — edf — edf — edf .
‘T%%u __ edf 55379
3 ‘ _ eof 0 8
3 ~ P;jd/ o0f o 2
q 554.02 U} V1
Fig. 8.19. : Dessin semi-automatique sous AutoCAD et ADTOPO

On remarque le calcul automatique de surfaces, I'insertion de symboles (poteaux), les
lignes complexes automatiques (rangées d’'arbres et ligne EDF), le tracé du talus (para-
métrable).

ﬁ Une bibliotheque de symboles topographiques est fournie sur le cédérom ainsi

£ que le menu a icdénes qui permet son utilisation depuis AutoCAD LT : c'est le

WA fichier TOPO.MNU dont I'utilisation est décrite en annexe et dans le fichier
LISEZMOI .DOC.

Il est également possible de tracer le tableau des stations et de I'implantation de certains
points ; ADTOPO dessine directement les tableaux suivants :

Station X Y y 4 Station : 630 Référence : 611
ST611 5030.98 3107.27 | 552.87 Numéro Gisement Distance
ST612 5033.16 | 3150.50 | 552.20 Référence 287.83 56.44
ST630 | 5086.39 | 3117.99 | 555.12 633 335.46 22.23

615 14.05 42.10
614 33.43 42.81
636 72.52 33.94
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Les possibilités du dessin semi-automatique sont trés nombreuses et rendent de grands
services au dessinateur, tout en préservant ses choix et méthodes et de la pertinence du
levé. La figure 8.20.est un exemple de modélisation 3D de terrain.

Fig. 8.20. : Modélisation numérique du terrain

Sur cet extrait de plan, la modélisation du terrain est obtenue par des triangles en trois
dimensions (3D) joignant les points cotés. C'est un type de modélisation classique et
simple mais relativement limité ; il ne donne pas, en particulier, les lignes caractéristiques
du terrain. On peut toutefois les rajouter facilement, a condition que le lever le permette.
Le tracé des lignes de niveau est automatique. Il suffit d'indiquer au logiciel I'équidis-
tance des courbes et le nombre de courbes intermédiaires (non cotées). Les lignes sont
composées de segments reliés entre eux qu'il est possible de modifier, par exemple par
lissage.

La modélisation permet aussi la création de profils en long, en travers, 'implantation de
plates-formes ainsi que le calcul des cubatures de terrain correspondantes. Dans
I'exemple qui suit, on a tracé sur le terrain modélisé I'axe en plan d'un projet de route.
ADTOPO a raccordé deux alignements sécants par deux clothoides et un arc de cercle
dont 'opérateur fixe les paramétres. ADTOPO a ensuite dessiné le profil en long du
terrain naturel et préparé le tableau pour le profil du projet (fig. 8.21. et 8.22.). Un
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exemple de profil de projet figure au paragraphe 6.3 du chapitre 9 consacré aux implan-
tations.

A travers ces quelques exemples, on peut évaluer I'aide apportée au dessinateur par le
tracé semi-automatique.

arc de cercle

alignement droit

clothoide

Fig. 8.21. : Tracé routier

Plan de comparaison : 96.00m
NUMEROS DES PROFILS
ALTITUDE TERRAIN NATUREL

ALTITUDE PROJET
DISTANCES PARTIELLES

Origine du projet

DISTANCES CUMULEES s 2 £ & ]
RACCORDEMENTS Lﬂ-ﬁ‘i L=36.90 A=7o.|4“| R=120.00
DECLIVITES

Fig. 8.22. : Profil en long automatiques
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Il s’agit de I'axe en plan de projet routier et du profil en long du terrain correspondant.
La aussi, le profil et le tableau sont bruts et facilement modifiables. L'opérateur peut en
particulier rajouter des profils en travers aux endroits caractéristiques (ruptures de pente,
changement de profils...).

Le fichier de points codé

Bien que procurant un gain de productivité appréciable par rapport au dessin manuel, le
tracé de plans semi-automatique peut se révéler long et fastidieux pour la représentation
de certains détails, en particulier les objets répétitifs tels que pylénes, arbres, bouches
d’égout ou les lignes joignant de nombreux points : routes, trottoirs, crétes et pieds de
talus... Les progrés considérables, tant en capacité, fiabilité, miniaturisation, prix de
revient des dispositifs informatiques de stockage des données ont permis de franchir un
nouveau pas dans l'automatisation des opérations nécessaires a I'élaboration d’'un plan
graphique : le codage des données. Le principe en est trés simple : lorsqu’un détail
caractéristique et fréquent est levé sur le terrain, le dessinateur lui attribue un code,
enregistré a la suite des autres informations, qui permet au logiciel de dessin de recon-
naitre ce détail et de le reporter automatiquement sur le plan, a I'échelle voulue, sans
intervention du dessinateur. Il faut que tous les éléments de la chaine parlent le méme
langage : station totale, logiciel de transfert, logiciel de calcul et logiciel de dessin.

Le codage d’'un fichier de points peut s’effectuer soit lors du lever, soit aprés les calculs,
juste avant le traitement des cordonnées des points par le logiciel de dessin. On peut aussi
mélanger les deux techniques en complétant un codage de terrain, directement sur le
fichier, au bureau.

Le codage direct des points

Une méthode de codage consiste a compléter les
données topométrigues d'un point par un code,| 1,1 stafionsstation,1000
généralement numérique, permettant d'identifier le | 2,0,route,3
détail attaché a ce point. Les codes sont définis parf  4,0route,5
un fichier de codification lu par le logiciel de dessin. 10,5,route, 10
Reprenons I'exemple du paragraphe 2.4.1.3, extrait|  20,5,crtal, 20
d’un fichier de codification utilisé par ADTOPO : 22,7 essail essailsp
21,5,Ptal, 21
. le premier nombre de chaque ligne est le code. Il | 40,0,route1,41
sera enregistré sur le terrain ou au bureau ; 42,0,route2,43
. le second nombre (compris ici entre 0 et 7) 44,0,route3,45
définit le groupe de codification : il permet au 51,1,mobilier,pototel, 1000
logiciel de savoir & quel type de détail il se rap- 52,1,mobilier, égout, 1000
porte et, éventuellement, le nombre de points | 53 2edf,pyldne
suivants définissant le détail. 54,3 ,0uvrages,immeuble
55,4,0uvrages,mur20
77,5,mobilier,78,79
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Par exemple :

. le groupe 1 définit des éléments ponctuels ; un seul point suffit (station, poteau
téléphonique, etc. ;

. le groupe 2 décrit des éléments homothétiques ; deux points suffisent a déterminer la
taille et I'orientation du détail (pyléne EDF a base carrée...) ;

. le groupe 3 décrit des éléments rectangulaires ; il faut trois points pour les définir
complétement (immeuble, plagues EDF, etc.). Seul le premier des trois points sera
codé, ADTOPO prenant automatiquement les deux suivants pour compléter son
information ;

. les groupes 0 et 5 définissent des éléments linéaires levés de maniére discontinue ou
continue (routes, pieds de talus, etc.).

On trouve ensuite le nom du calque AutoCAD dans lequel est placé le détail. Ces calques
sont créés automatiguement grace a un fichier de configuration, avec la couleur sou-
haitée. Pour les détails qui s’y prétent, ADTOPO peut insérer un dessin de bibliotheque
(bloc AutoCAD) ; par exemple, pototel,1000, le nombre 1000 représente le dénomina-
teur de I'échelle de création du bloc et sert a I'ajustement automatique a I'échelle du plan.

Enfin, les lignes des codes d’'éléments linéaires sont terminées par un code de fin, le
nombre de points a joindre étant trés variable (par exemple : 2,0,route,3). La possibilité

de lever les éléments linéaires en continu ou discontinu permet de s’adapter aux habi-
tudes des techniciens ou au terrain. Un lever continu ne nécessite qu'un codage du
premier point de la ligne, les points suivants étant joints automatiquement, jusqu'a la

rencontre d’'un autre code. En revanche, il n’est pas possible de lever simultanément
d’autres détails comme un lampadaire ou un avaloir. Le lever discontinu le permet mais

impose de coder chaque point de I'élément linéaire (bord de route par exemple) et
d’indiquer la fin de I'élément par un autre code (par exemple : 4,0,route,5).

Le fichier codé du paragraphe 2.4.1.4 et le tracé entierement automatique correspondant
permettent de comprendre le mécanisme du codage des points. Les éléments compris
entre deux codes 10 ou 20 sont levés en continu. Le code 51 ne nécessite qu’une donnée
(poteau : élément ponctuel). Le code 54 est suivi de deux points non codés : ces trois
points définissent une construction rectangulaire. Le codage des stations (code 1) permet
de leur attribuer un préfixe (par exemple : ST) et d’en dresser le tableau (8§ 3.3.2).

Le codage des points permet donc un gain de temps important lors du report. En
revanche, il demande une attention particuliére sur le terrain et peut conduire & modifier
les habitudes du lever. Le croquis de terrain reste toutefois aussi indispensable, pour le
contrble, les mesures surabondantes et certains détails uniques qui ne méritent peut-étre
pas de codage. Le discernement du technicien doit permettre d’optimiser ces nouvelles
techniques.
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Le codage des éléments

Une autre méthode, adoptée par TOPOJIS par exemple, consiste a compléter le fichier de
points (éventuellement déja partiellement codé) par des lignes supplémentaires appelées
rallonges et décrivant des éléments composés de plusieurs points ou des motifs (des talus
par exemple), des symboles, des hachures, des textes, etc.

« LOT.1&L0 :*105*1067201*101*102+202*103*104/105 ou le raccord se situe entre

les points 106 et 101, avec 210 pour sommet, I'arc de cercle entre 102 et 103 avec 202
comme centre » est un exemple d’'une rallonge de type linéaire, décrivant le contour
complexe d’'une parcelle avec raccord et arc de cercle.

Les plans numériques

Dans les plans numériques, la description physique des détails est contenue dans un ou
plusieurs fichiers autres que le fichier de points. Lintégrité de ce dernier est ainsi con-
servée et le codage peut étre plus complet afin de permettre I'établissement entiérement
automatique du plan, en planimétrie, altimétrie, avec tous les textes nécessaires et divers
enrichissements. Cette technique permet aussi différents habillages a partir d'un méme
fichier de coordonnées. On en arrive presque aux bases de données spatiales évoquées
par la suite (voir § 4).

Le matériel du report informatique

La chaine informatique
Elle est décrite au paragraphe 2.4.1.4 et se compose des éléments suivants :

. une station totale, tachéométre électronique équipé d’'un dispositif d’enregistrement
informatique des données ;

. un micro-ordinateur de bureau ou portable destiné au traitement numérique et gra-
phique des données. Il doit, bien entendu, communiquer avec la station, soit directe-
ment, soit par I'intermédiaire d’'une interface matérielle ;

. une imprimante laser ou a jet d’encre de format A3 (pour les petits plans, croquis,
textes, listings...) ;

. un traceur au format AO ou plus ;

. éventuellement une table a numériser (digitaliseur) pour la numérisation d'anciens
plans graphiques.

Le poste de travail

Devant la montée en puissance des logiciels d’application actuels et leur besoin croissant
en moyens, I'équipement de base suivant semble adapté aux besoins des travaux courants
de topomeétrie :
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. une unité centrale ayant un microprocesseur Pentium ou équivalent ;
. 32 ou 64 méga-octets de mémoire vive (prévoir les augmentations) ;

. un ou deux disques durs d’'une capacité de 4 giga-octets avec un contréleur rapide et
un dispositif de sauvegarde pour les fichiers sensibles ;

. une carte graphique accélératrice avec 4 ou 8 méga-octets de mémoire vidéo ;
. un moniteur vidéo de 17 ou 21 pouces, haute résolution ;

. un port paralléle bidirectionnel (imprimante) ;

. deux ou trois ports série rapides (souris, traceur, numériseur) ;

. un lecteur de disquettes et un lecteur de cédérom ou DVD ROM ;

. éventuellement un modem rapide (28 800 bauds ou plus) pour I'échange de fichiers
ou le téléchargement.

Le traceur de plans

C’est I'élément final de la chaine, celui qui va transformer le plan numérique utilisable
uniguement sur ordinateur en le dessinant a I'’échelle voulue sur un support classique :
papier, calque... Contrairement a la méthode traditionnelle de report, le plan est dessiné
en une seule fois, la minute devenant inutile puisque le fichier de points dont il provient
est inaltérable.

Actuellement, plusieurs traceurs utilisent des technologies trés différentes sont
disponibles : les traceurs classiques a plumes, les traceurs a jet d’encre de plus en plus
nombreux et remplacent peu a peu les classiques, les traceurs laser, proches des précé-
dents, les traceurs électrostatiques et les traceurs thermiques.

Les traceurs a plumes ou électromécaniques
lls se présentent sous deux formes différentes :

. lestraceurs a plat : leur plume est fixée sur un équipage mobile le long d’'un bras qui
se déplace également, dans une direction perpendiculaire. Le support de tracage est
donc immobile et ne subit pas de contraintes. En revanche, 'encombrement de la
table est tres important dans les grands formats ;

. les traceurs a rouleau : le papier est entrainé dans une direction, sous la plume qui se
déplace dans la direction perpendiculaire. L'entrainement du papier, a des vitesses de
plus en plus élevées pour des raisons de productivité, peut créer des problémes de
déformation du papier et impose des marges importantes. L'encombrement de ces
traceurs est beaucoup moins important que celui des précédents. lls acceptent souvent
le papier feuille a feuille, mais aussi en rouleau, ce qui permet un tracé automatique
en continu avec éventuellement le découpage automatique des feuilles. La résolution
mécanique de ces traceurs, environ 0,03 mm, permet une précision de tracé compa-
tible avec les exigences du plan topographique, a condition de maitriser les problémes
de déformation du support. La qualité du tracé dépend beaucoup du type de support,
de la plume et des réglages de la table (vitesse de la plume, pression).
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. Les supports : la plupart des tables actuelles acceptent la papier normal ou glacé, le
vélin, le papier calque et le film polyester clair ou mat. Ces papiers doivent théorique-
ment étre spécialement élaborés pour résister aux contraintes mécaniques imposées
par les tables.

. Les outils de tracage : leur choix est effectué en fonction du support et de la qualité
recherchée. Sur le papier, il est possible d'utiliser :

. des feutres a pointe feutre, bille ou plastique dure. lls ne permettent pas une épaisseur
de trait inférieure a 0,3 mm et la régularité de leur tracé est sujette a caution : ils sont
réservés aux épreuves en couleurs ;

. des pointes billes a encre liquide. Elles offrent une meilleure qualité que les feutres,
en particulier pour la régularité du trait et la vitesse de tragage, jusqu’a 120 cm/s. En
revanche, ces billes offrent un diameétre unique d’environ 0,25 mm ;

. les stylos a pointe tubulaires. Directement dérivés de ceux utilisés par les dessina-
teurs, ils donnent les meilleurs résultats. Il en existe de deux sortes : jetables ou
rechargeables. Plus économiques, ces derniers posent des problémes d’entretien
(bouchage) et offrent moins de choix d’encres et de diametres. lls permettent de tracer
des traits de 0,1 a 1 mm d’épaisseur.

Sur le calque, seuls les stylos a pointe tubulaire donnent des résultats acceptables. Cer-
tains sont spécialement congus pour ce type de support, les stylos pour papier s’usant trop
rapidement sur le calque.

Le film polyester courant présente une surface d'écriture particulierement abrasive et
dure qui interdit 'usage des instruments précédents. lIs nécessitent des stylos & pointe
tubulaire au carbure de tungsténe ou céramique et des encres spéciales qui arrivent a
sécher sur ce support imperméable. Les résultats, excellents lorsque le dessinateur arrive
a contrdler parfaitement tous les parameétres du tracé, font du couple film-stylo tubulaire
le plus approprié au tracé final de plans topographiques.

Les traceurs électromécaniques occupent encore une grande part du marché. Mais, la
lenteur relative du tracé, la difficulté du remplissage de surfaces ou de I'application de
tramages (ils travaillent en mode vectoriel et tracent donc les entités lignes et arcs en

continu) les écartent peu a peu des bureaux d’'études et des cabinets, au profit des
nouvelles générations de traceurs a jet d’encre et laser.

Les traceurs a jet d’encre

Le principe du tracé differe totalement des précédents : comme pour les traceurs au lasers
et autres transferts thermiques, le dessin est reproduit enrasbeleou mode point : les

lignes et arcs divers sont transformés en une série de points minuscules et accolés. Des
routines de lissage permettent de réduire sensiblement le phénomeéne d'escalier typique
du tracé de courbes ou de lignes inclinées en maxder.

lls constituent actuellement les plus fortes ventes de traceurs et remplacent progressive-
ment les traceurs a plumes. Les raisons en sont multiples : rapidité du tracé indépendante
de la complexité du dessin (en 4 a 6 mn pour un tracé au format A0), régularité et finesse
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des traits, possibilités de traits de toute épaisseur, remplissages et tramages aisés, prix en
baisse constante, impression sur tous les supports déja cités. La derniére tendance est la
couleur ; on peut avoir jusqu’a 16 millions de couleurs par combinaison des couleurs de
base. La qualité du tracé dépend beaucoup de la résolution du traceur qui s'exprime en
dpi : dots per inctou nombre de points par pouce. Les meilleurs traceurs actuels arrivent

a 600 ou 700 dpi. en monochrome et 300 a 400 en couleurs. Les encres ont aussi fait des
progrées considérables et I'autonomie des traceurs récents ne pose plus de problemes. lls
peuvent travailler en continu avec découpage automatique ou manuel du papier. Les prix
de trés bons traceurs a jet d’encre varient de 20 et 50 kF.

Les traceurs laser ou LED?

lls fonctionnent en mode raster, sur le méme principe que les imprimantes laser : un
rayon laser ou des LED. viennent altérer la charge électrique d’'un tambour rotatif, ce qui
permet la fixation de toner (poudre d’encre), ensuite transférée sur le papier et fixée par
chauffage. La résolution peut atteindre 600 dpi. La qualité est irréprochable. Sensible-
ment plus chers que les traceurs a jet d’encre, les lasers voient cependant leur prix baisser
régulierement, et grace a leur qualité et leur rapidité (un AO en moins d’une minute, pour
les plus récents), ils constituent un bon investissement pour des travaux lourds. La aussi,
la couleur devient abordable, comme pour les imprimantes.

Ces récentes technologies font disparaitre les traceurs électrostatiques et a transfert
thermique, et I'on peut penser que seules subsisteront, dans un trés proche avenir, les
technologies a jet d’encre et laser ou LED. Il faut signaler aussi I'apparition de traceurs
copieurs scanners a technologie LED et entierement numérique, qui regroupent ces trois
applications en une seule machine modulaire.

Les besoins sans cesse croissants d’informations de toutes sortes, leur gestion, dans des
buts d’analyse, de simulation, d’aménagement, etc. et les progres spectaculaires du
stockage et de la gestion informatiques des données ont entrainé, ces dernieres années,
un essor considérable des bases de données informatiques.

Une base de données peut étre définie comme un ensemble d’'informations structurées ou
banque de données, regroupées sous forme de fichiers informatiques (ou tables) liés entre
eux et se rapportant a un méme sujet général qui peut étre trés vaste, associé obligatoire-
ment a un systeme logiciel en permettant la gestion : créations, ajouts, modifications,
liens, interrogations... Ce systéme est le SGBD (Systéme de Gestion de Base de Don-
nées).

1 LED : diodes électro-luminescentes.
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Les différentes informations sont rigoureusement classées par types bien distincts afin
d’éviter les redondances et de permettre une exploitation optimale de la base. Prenons un
exemple, simplifié a I'extréme : la planification des vols d’'une compagnie aérienne.

. La base de données doit comprendre des fichiers relatifs :
. auxavions;

. au personnel navigant ;

. au personnel a terre ;

. aux aéroports, etc.

Ces fichiers doivent étre liés entre eux par un ou plusieurs liens fonctionnels, par
exemple :

. avions - aéroport (révisions, approvisionnement...) ;

. avions - personnel navigant (qualification, préférences...) ;

. personnel navigant - aéroport (proximité de résidence, langues étrangéres...) ;
. personnel a terre - aéroport (disponibilité, qualification...), etc.

Grace a ces liens et a des procédures d'interrogation, appelées requétes, il est possible de
programmer un vol de tel aéroport a tel autre, avec tel avion, tel équipage, etc. De cet
exemple trés simplifié on peut retenir qu'une base de données est composée de divers
fichiers liés entre eux et manipulés par un systéme de gestion.

Dans le domaine de la topographie, les bases de données se présentent comme des plans
numeériques regroupant toutes les données qu’ il est possible de trouver sur des cartes ou
des plans. Il en existe d'innombrables, allant de la superficie d’'un quartier a la France
entiere. La plupart ont été constituées pour des collectivités locales et leur manque
d’homogénéité interdit un usage général.

En revanche, depuis quelques années, I'lGN construit deux bases de données
géographiques : la BD cartographique et la BD topographique qui couvriront le territoire
entier dans quelques années.

La base de donnés topographique

La base cartographique a surtout pour vocation la cartographie francaise du 1/50 000 au
1/500 000. Elle n’entre donc pas dans notre domaine d'étude. La base topographique
s’intéresse aux plus grandes échelles, son champ d’application s’étendant du 1/5 000 au
1/25 000. Elle permet d’établir la carte de base francaise au 1/25 000, des plans réguliers
au 1/10 000 et des plans d’étude au 1/5 000. Mais surtout, elle peut constituer la base
topographique de SIG évoqués par la suite (§ 4.2).

La BD topographique est adaptée aux applications s’étendant de la commune au dépar-
tement. C’est un ensemble de données géographiques numériques, homogénes en tout
point du territoire francais. Sa précision est métrique (plan régulier au 1/10 000). Issues
essentiellement de traitements photogrammeétriques, ses données sont en trois dimen-
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sions. Son contenu est structuré en dix themes : voies de communication, hydrographie,
lignes et limites diverses (murs, haies, talus...), batiments, végétation, orographie (lignes
caractéristiques du relief), altimétrie, limites administratives et toponymie. Elle est dis-
ponible en deux versions numériques :

. laBD TOPOdessin: les données sont regroupées en themes fournis dans différents
fichiers DXF directement exploitables par les éditeurs graphiques les plus courants,
AutoCAD par exemple. On y perd les possibilités d’interrogation, mais la BD topo
dessin peut tres facilement s’intégrer a un SIG. Les points sont connus en trois
dimensions, ce qui permet, entre autres, la représentation du relief du sol et du sursol.

. la BD TOPO objet : version compléte au format EDIGE@Ile permet toutes les
requétes topologiques. Elle doit étre associée a un puissant gestionnaire de bases de
données.

Les bases de données spatiales - SIG
(Systeme d’Information Géographique)

Une base de données spatiales est un ensemble de banques de donnés graphiques, numé-
riques et alphanumériques, liées entre elles par leur position dans I'espace et partageant
le méme systeme de coordonnées : il s'agit d’informations géoréférencées. C'est un
ensemble complexe qui, pour I'exploiter, nécessite un puissant éditeur graphique (affi-
chage des plans numériques) capable également de gérer des bases de données alphanu-
mériques. Les applications sont innombrables et couvrent tous les domaines d’activité,

de la description des circuits électroniques a celle d’'une région en passant par un bati-
ment ou une raffinerie de pétrole. En topographie, les applications principales sont les
SIG en général et les banques de données urbaines (BDU) en particulier.

Une base de données spatiales contient donc des dessins, bases de données graphiques,
définissant toutes les entités géométriques telles que lignes, arc, cercles... Des données
complémentaires non graphiques peuvent étre attachées directement a ces entités : nom,
matériau, date de construction... ; elles constituent une base de données interne a la base
graphique. On peut également trouver des bases externes, alphanumériques, liées a des
entités du dessin : nombre d’habitants d’'une maison, trafic sur une route, quantité d'eau
sur un bassin versant... La grande majorité des éditeurs graphigues sont capables d’affi-
cher les dessins, de lire les données complémentaires internes et de dialoguer avec les
bases externes. Le probléme majeur des SIG vient de I'énorme quantité de données a
gérer. Par exemple, un SIG de département ou de région contient déja toutes les cartes ou
plans du territoire, au 1/10 000 ou au 1/25 000, et on congoit qu’un micro-ordinateur,
méme puissant, soit capable de traiter ensemble ces données graphiques, sans parler de
toutes celles qui leur sont rattachées. Par la suite, une solution a ce probléme est étudiée.

1 EDIGEO : norme AFNOR publiée en aodt 1992 sous le nuZE3el50
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Les systemes d’information géographique

Un SIG (Systeme d'information géographique) esthase de données spatiationt le

coeur est constitué par une base topographique couvrant une certaine étendue de terri-
toire. Sa réalisation fait appel aux mémes techniques topographiques que la cartographie,
complétées par une recherche d’informations propres au type du SIG.

La réussite d’'un SIG est étroitement liée a sa possibilité de mise a jour et a la précision
de son cahier des charges. Il faut également considérer I'importance du respect de la
norme EDIGEO qui permet aux différents SIG indépendants de communiquer entre eux.

Informations géographiques
- Lever topographique

Numérisation

Photogrommétrie

Orthophotographie

Digitalisation

Photo. satellite, etc.

Informations

complémentaires|
Modification
Gestion
Exploitation

Mise & jour

Plans thématiques
Extraction d'informations
Etudes de projets
Statistiques, etc.

Fig. 8.23-a. : Schématisation d’'un SIG

L'ordinateur est au centre du SIG (fig. 8.23-a.) : on parle alors de GEOMATIQUE
(association de Géographie & Informatique). Cependant, le sigle SIG est le plus usité.

Le but n'est pas ici de se livrer a une étude exhaustive de ces systemes complexes et
variés, mais d’en donner un apercu a l'aide d’exemples. Suivant les buts recherchés, les
données complémentaires aux données de terrain peuvent étre tres variées.

. Le SIG de Marseille (revu@éometre1994) : il gere le domaine de la commune, soit
24 000 ha, 1 600 km de voies, 760 km de réseaux souterrains, 960 planches cadas-
trales (100 000 parcelles, 300 000 locaux). Il contient les données de I'équipement
urbain, de la Direction générale des impéts, de I'INSEE (recensement, activités,
données socio-économiques). Depuis quelque temps, des données concernant I'envi-
ronnement ont été intégrées ; elles permettent I'étude de la maitrise du bruit, de la
gestion des déchets, du cadastre vert, de la qualité des eaux de baignade, de la qualité
de I'air, de la planification des risques majeurs... Cette base de données, mise en place
il y a plus de vingt ans, s’enrichit chaque jour de données supplémentaires qui
autorisent la gestion de la ville et la résolution de problémes trés variés.
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. Le SIG du centre de recherches d’'une grande entreprise (éaumeetre1993) : il a
été mis en place pour assurer la gestion matérielle des batiments du centre et celle du
personnel. Plus d’'un millier de personnes travaillent quotidiennement dans les
67 000 m2 des locaux répartis en 24 batiments sur 6 ha. Le systéme contient des
données graphiques saisies sur le site par relevés ou a partir de plans d’exécution
(topographie du site et des réseaux, tous les niveaux des batiments avec les différents
locaux - plus de 1 500 - les circulations horizontales et verticales, etc.) et des données
alphanumériques sur les locaux classés en fonction d’un certain nombre de critéres.
Ce SIG permet une grande variété d’applications comme la gestion des batiments et
de leurs équipements, la gestion des réseaux, des espaces verts, la création de cartes
thématiques... Les résultats des interrogations de la base sont restitués sous les formes
classiques de dessins, écrans d’édition, impressions d’états, fichiers texte... Dans ce
SIG également, 'ensemble des objets traités sont liés spatialement dans un systeme
de coordonnées local.

Ces deux exemples montrent la grande variété d'utilisation des bases de données spa-
tiales et de leur forme la plus répandue : les SIG. Pour mériter cette appellation et se
démarquer d’'un simple systeme de gestion cartographique, un SIG doit inclure un certain
nombre de fonctions, généralement connues en France sous le terme 5 A :

. Acquisition : modules de saisie des données, soit existantes, soit nouvelles ;
. Archivage : gestion de ces données ;

. Analyse : transformation, manipulation, superposition... ;

. Affichage : mise en forme et production de documents ;

. Abstraction : études prospectives, projection.

Ces fonctions permettent diverses utilisations dont certaines sont citées par F. Hanigan
(revue Arc-News, c’est-a-dire édition de cartes et graphiques, inventaire de biens et
d’installations, allocation et évaluation de ressources, optimisation de flux, surveillance
et contrdles, implantations...

Le paragraphe suivant montre le fonctionnement d’un tel systéme.

Gestion de bases de données spatiales
avec AutoCAD MAP

@ AutoCAD MAP répond parfaitement a la notion de base de données spatiales.

EJ Ses principales applications sont la gestion de cartes et de SIG. Congu autour

fuetil  d'un puissant éditeur graphique (AutoCAD), il inclut des fonctionnalités de
gestion de données alphanumériques contenues dans les dessins eux-mémes ou
extérieures. La possibilité de traiter une grande quantité d’informations diverses
vient du fait qu’AutoCAD MAP connait ces informations et peut les gérer sans
avoir besoin de charger la totalité des bases de données correspondantes, graphi-
ques (dessins) ou alphanumériques. Ainsi, ces bases ne sont pas transférées en
mémoire vive de l'ordinateur, ce qui limiterait considérablement la quantité
d’informations accessibles a tout moment, seuls les éléments choisis étant mani-
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pulés. L'acces s'opére au moyen de requétes (ou interrogations) écrites dans un
ou plusieurs langages compréhensibles par le gestionnaire de bases de données.

Avec AutoCAD MAP, les requétes font appel a quatre types de critéres :

. emplacement : sélectionne des entités en fonction de leur emplacement. Par exemple :
afficher toutes les entités figurant dans un cercle de 100 métres de rayon, centré sur
un point de coordonnées précises ;

. propriétés : sélectionne des entités en fonction de propriétés graphiques ou complé-
mentaires. Par exemple : éditer une liste de tous les objets rouges de telle couche
AutoCAD et de longueur définie ;

. données d'objet : sélectionne des entités en fonction de données qui leur sont atta-
chées et contenues dans le fichier graphique ;

. SQL : (langage d'interrogation structurée) sélectionne des entités en fonction de don-
nées contenues dans des bases externes SQL liées aux entités graphiques. Par
exemple : afficher les noms des propriétaires des maisons de plus de 200 m2 de surface
habitable.

Les dessins contenant les entités graphiques peuvent étre organisés spatialement de deux
maniéres différentes :

. horizontalement : les différents dessins sont juxtaposés comme un assemblage de
cartes couvrant une région ;

. verticalement : les différents dessins sont empilés les uns sur les autres, comme les
niveaux d’'une habitation. Il est possible de combiner ces deux types d’'organisation.

Suivons une séance d’interrogation d'une base de données spatiales. La base de données
prise en exemple (trés simplifiée) est livrée avec ADE. Elle comporte quatre dessins
couvrant une ville et des bases de données annexes (fond de plan, fig. 8.23-b.).

Fig. 8.23-b. : Fond de plan
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La premiere opération & effectuer est de sélectionner les dessins sur lesquels on souhaite
travailler. Les interrogations sont lancées a partir d'une session de travail servant de
dessin de travail et éventuellement de fond de plan pouvant contenir un minimum
d’entités permettant le repérage facile des dessins associés. Une session peut aussi com-
porter d'autres éléments enregistrés comme des parametres utilisateur, des liaisons a des
bases de données externes, des systemes de coordonnées...

Le fond de plan de cette cession (fig. 8.23-b.) couvre la totalité du terrain décrit par les
guatre dessins associés. |l est composé uniquement des voies de communication de la cité
et de quelques éléments remarquables. Les résultats des requétes viendront se dessiner
sur ce fond de plan.

Formons une requéte complexe, c'est-a-dire composée de plusieurs conditions, par
exemple trois :

. deux requétes de type emplacement combinées avec I'opérateur booléen « AND » :
un cercle de 750 m de rayon et un polygone entourant plusieurs patés d’habitations ;

. une condition sur une propriété AutoCAD : le calque (ou couche) SIDEWALK ; on
enléve ici du jeu de sélection toutes les entités figurant sur ce calque.

La portion de dessin avant requéte, apres requéte et la boite de dialogue de création de la
requéte sont représentés par les figures 8.24., 8.25. et 8.26. Le fichier requéte fait suite a

ces figures.
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Fig. 8.24. : Dessin avant requéte Fig. 8.25. : Dessin apres requéte

Dans la boite de dialogue de création de la requéte, on peut voir en haut les trois
conditions, deux emplacements et une propriété et leur mode de travail : Intersection
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(AND) et Enlever (NOT). On trouve au-dessous les quatre types de critéres de sélection
des entités : emplacement, propriétés, données et SQL.

On remarque enfin les différentes fagcons d’exécuter la requéte :

. apercun’affiche qu'une vue des entités, sans les importer dans le dessin en cours ;

. dessinercopie les entités sélectionnées dans le dessin courant, sans modifier le fichier
source ; il est alors possible d’éditer ces entités et, par exemple, tracer le dessin ;

. rapportcrée un fichier texte.

Dréélinir wne equite

Emplacement CAPTURE CERCLE
{AND Emplacement INTERIEUR POLYGOMNE
AND NOT Froprigtec CALGLE = SIDEWALE,

Hunnirar s -

Fig. 8.26. : Création de la requéte a I'aide d’AutoCAD MAP

\oici ci-dessous le fichier requéte correspondant créé par AutoCAD. Il est écrit en
langage AutoLISP et il définit les fichiers dessin sur lesquels porte la requéte et les
conditions de cette requéte.

(setg ade_cmddia_before_qry (getvar "cmddia™))

(setvar "cmddia" 0)

(mapcar 'ade_dwgdeactivate (ade_dslist))

(setq ade_tmpprefval (ade_prefgetval "ActivateDwgsOnAttach"))
(ade_prefsetval "ActivateDwgsOnAttach" T)

(setq dwg_id(ade_dsattach "TUT12 :\DEMOMAP1.DWG"))
(setq dwg_id(ade_dsattach "TUT12 :\\DEMOMAP2.DWG"))
(setq dwg_id(ade_dsattach "TUT12 :\DEMOMAP3.DWG"))
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(setq dwg_id(ade_dsattach "TUT12 \\DEMOMAP4.DWG"))
(ade_prefsetval "ActivateDwgsOnAttach" ade_tmpprefval)
(ade_gryclear)

(ade_qgrysettype "preview")

(ade_grydefine '("" " "" "Location" ("circle" "crossing"
(1695966.643349 1704135.829656 0.000000) 750.000000)"))
(ade_grydefine '("AND" "" " "Location" ("polygon" "inside"
(1695023.510375 1703558.008957 0.000000)(1695010.935266
1704399.617367 0.000000)(1695199.561867 1704437.301329
0.000000)(1695451.063981 1704449.862661
0.000000)(1695664.840800 1704311.688130
0.000000)(1695689.990986 1704211.197579
0.000000)(1695689.990986 1703583.131604 0.000000))"))
(ade_grydefine '("AND" "' "NOT" "Property" ("layer" "="
"SIDEWALK")"))

(ade_qgrysetaltprop nil)

(ade_gryexecute)

(setvar "cmddia" ade_cmddia_before_qgry)

La figure 8.27. fournit un autre exemple de résultat de requéte.

a oy
Em,ﬁ/&@\
RIS

‘\Egg e‘%%@

Fig. 8.27. : Autre résultat de requéte
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L'extrait de dessin (fig. 8.27.) est obtenu aprées une requéte extrémement simple : en mode
dessiner, sélection de « toutes » les entités, uniquement sur un des gquatre dessins. Dans
ce cas, il y a plus de 3 100 entités.

Des bases de données externes peuvent aussi étre interrogées par AutoCAD MAP qui
peut communiquer avec Dbase 3 ou 4, Paradox, Oracle, ODBC. C’est le langage d’inter-
rogation standard SQL qui définit les requétes. Il doit exister des liens entre les entités
des dessins et les tables de la base. lls sont facilement créés par AutoCAD MAP. La
figure 8.28. présente un exemple de consultation, dans un dessin, d'une base de données

lige.

Databaze Dbject Setlings

Erraranement Catalog Schems Table Lirik. Path Marne

Joe: = Jumz =zl [z x] [saEer ] [wuMERo =]
Curgor State SELECT Rows

r | | |

| Informatigue
TABLES | 28

CHALSES | 1F

TABELEAUX | 2

Makelik< | MakeDa. | : | ialz=n e Pt
ok | Anrwier | side |

Fig. 8.28. : Liaisons a une base de données externes

La table SALLEL de type Dbase 3 est liée par le lien NUMERO a des entités graphiques
du dessin. L'opérateur peut consulter et éditer les différents champs des enregistrements
de la table en les sélectionnant graphiqguement ou par des conditions.

AutoCAD MAP permet aussi la réalisation de cartes thématiques avec la création auto-
matique des légendes. On peut modifier les propriétés des entités extraites, ajouter des
textes, des remplissages, des hachures... Leur classement en séries peut s'effectuer de
maniére continue ou discréete. L'exemple qui suit (fig. 8.29.) représente les différentes
rues d'une ville. Chaque rue possede des données d'objet, en particulier la densité du
trafic. La requéte distingue quatre séries différenciées par la couleur et I'épaisseur des

LEVER DE DETAILS ET REPORT 393



lignes alors que, sur le plan initial, elles ont toutes les mémes caractéristiques. C’est lors
de I'exécution de la requéte que les nouvelles propriétés sont affectées aux entités. Le
dessin original n'est pas modifié, sauf si on le souhaite. Les requétes thématiques cons-
tituent un puissant outil d’analyse et de création de documents, et d'ailleurs une des
premiéres applications des SIG. Les collectivités locales et territoriales en font un usage
abondant dans les domaines les plus divers : environnement, politique...

Faible trofic
Trofic moyen

Trafic élevé

[0 @ [ O

Trafic dense

Fig. 8.29. : Liaisons a une base de données externe

Il existe d’autres outils d’analyse des données cartographiques et alphanumériques, en
particulier les topologies. Une topologie définit des relations entre des objets adjacents
(points, lignes, polygones). Les trois types les plus courants sont les topologies en nceuds,
en réseaux (objets lignes raccordés par des nceuds) et en polygones (objets surfaciques).
On peut combiner les trois par superposition, analyser des interactions sur des zones
tampon (zones de largeur définie étendant les nceuds, réseaux ou polygones)... Les
topologies en réseaux servent a des analyses de flux, routes, assainissement, électricité...
On peut, par exemple, déterminer le chemin le plus court ou le plus rapide de la caserne
de pompiers a un lieu d'incendie en fonction de I'heure, de la circulation, des sens
interdits... Les topologies en polygones sont adaptées aux études portant sur des éten-
dues découpées : parcelles cadastrales, circonscriptions électorales, POS (Plan d'Occu-
pation des Sols).
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Ce rapide tour d’horizon des bases de données spatiales et des SIG en particulier peut
fournir un apercu de la puissance de ces nouveaux outils. Le géomeétre topographe a un
réle important a tenir dans la conception, la mise en place, I'utilisation et I'entretien des
systemes d'informations géographiques.
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TECHNIQUES
D’'IMPLANTATION

L'implantation est I'opération qui consiste a reporter sur le terrain, suivant les indications
d’'un plan, la position de batiments, d’axes ou de points isolés dans un but de construction
ou de repérage. La plupart des tracés d'implantation sont constitués de droites, de
courbes et de points isolés.

Les instruments utilisés doivent permettre de positionner des alignements ou des points :
théodolites, équerres optiques, rubans, niveaux, etc. Linstrument choisi dépend de la
précision cherchée, elle-méme fonction du type d’ouvrage a implanter : précision milli-
métrique pour des fondations spéciales, centimétrique pour des ouvrages courants, déci-
métriques pour des terrassements, etc. Les principes suivants doivent étre respectés :

. aller de 'ensemble vers le détail ce qui implique de s’appuyer sur un canevas existant
ou a créer ;

. prévoir des mesures surabondantes pour un contrdle sur le terrain.

Un alignement est une droite passant par deux points matérialisés au sol.

Tracer une perpendiculaire a un alignement existant

Au ruban

On cherche a tracer la perpendiculaire a I'alignement AB passant par C (fig. 9.1.).

Pour cela, on utilise les propriétés du triangle isocele ou du triangle rectangle.
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Triangle isocéle

Soit deux points D et E situés a une
égale distance de part et d’autre de
C ; tout point P situé sur la perpendi-
culaire est équidistant de D et de E ;
on construit un triangle isocéle DPE.

Pratiquement, si I'on dispose d'un
ruban de 30 m, un aide maintient
I'origine du ruban en D, un autre aide
maintient I'extrémité du ruban en E
et l'opérateur joint les graduations
13met 17 m, ou 14 m et 16 m, etc.
(fig. 9.1. a gauche).

Fig. 9.1. : Tracer une perpendiculaire au ruban

Si I'on ne dispose que d’'un seul aide, on peut marquer au sol un arc de cercle de centre
D et de rayon 15 m et prendre l'intersection avec un arc de cercle de méme rayon centré
en E (fig. 9.1. a droite).

Le controle est effectué en vérifiant que BP BC? + CP-.

Triangle rectangle

Les trois cbtés, b etc d'un triangle
rectangle vérifienta? = b?> + ¢ (a
étant I'hypoténuse). Cette relation est
aussi vérifiee par les nombres sui-
vants : 5=+ 3,

Dongc, si I'on positionne un point D
sur AB a 3 m de C, un point P de la
perpendiculaire sera distant de 4 m
de C etde 5 mdeD.

Fig. 9.2. : Tracer une perpendiculaire au ruban| Cette méthode est aussi appelée

« méthode du 3-4-5». Elle s’appli-

gue aussi pour des longueurs quel-
conques mais nécessite alors I'emploi de la calculatrice. D'autrea suites de chiffres
possibles sont 2G= & + &, 15 = 12 + &, etc. (multiples de 3, 4 et 5).

Pratiguement, si I'on dispose d’un ruban de 30 m, un aide maintient I'origine du ruban
en D, un autre aide maintient I'extrémité du ruban en C et I'opérateur maintient ensemble
les graduations 5 m et 26 m du ruban (fig. 9.2. a gauche).

Si I'on ne dispose que d’'un seul aide, on peut marquer au sol un arc de cercle de centre
D et de 5 m de rayon et prendre I'intersection avec un arc de cercle de 4 m de rayon centré
en C (fig. 9.2. a droite).
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On contrdlera que AP = AC? + CP-.

Remarque

Ces méthodes permettent aussi
d’'abaisser le pied de la perpendicu
laire a AB passant par un point C
donné; il suffit de permuter les
réles des points C et P (fig. 9.3.).

Ces méthodes ne sont valables
qu’en terrain régulier et a peu presg
horizontal.

Fig. 9.3. : Abaisser une perpendiculaire

Avec une équerre optique

L'équerre optique est décrite au chapitre 8, paragraphe 2.3.5.

Mener une perpendiculaire depuis un point C de I’alignement AB

On place un jalon en A et en B (fig.
9.4.). L'opérateur se place a la verti-
cale du point C avec I'équerre
optique et aligne visuellement les
jalons de A et B dans l'équerre.
Ensuite, il guide le déplacement d'un
troisieme jalon tenu par un aide
jusqu’a ce que l'image de ce jalon
soit alignée avec les deux premiers
L'aide pose alors son jalon et obtient]

Aide
- P

E/querre optique

Opérateur

Fig. 9.4. : Equerre optique

un point P de la perpendiculaire.

Abaisser une perpendiculaire depuis un point C extérieur a AB

On dispose trois jalons sur A, B et C
(fig. 9.5.). L'opérateur se positionne
au moyen de I'’équerre sur l'aligne-
ment AB en alignant les images deg
deux jalons de A et B puis se déplace
le long de AB jusqu’a aligner le troi-

siéme jalon avec les deux premiers
Lorsque l'alignement est réalisé, il
pose la canne a plomber et marque |
point P, pied de la perpendiculaire &

4%

P /®B

A -
& .\\\Equew‘e optique

\@/Opér‘oteur

Fig. 9.5. : Equerre optique

AB passant par C.
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L'équerre optique peut s'utiliser en terrain accidenté et donne des résultats d’autant plus
précis que les points sont plus éloignés.

Avec un théodolite

ou un niveau équipé d’un cercle horizontal

\\C
\
| [
\
|
\
\
\
| | \
\
M P o\
& B
Fig. 9.6. : Implantation au théodolite

Si le point donné C est sur I'alignement AB (fig.
9.4.), il suffit de stationner C, de viser A (ou B)
et de pivoter I'appareil de 100 gon (ou 300 gon).

Si le point C est extérieur a l'alignement AB
(fig. 9.6.), une possibilité consiste a construire
une perpendiculaire d’essai en stationnant un
point M de I'alignement AB, choisi & vue proche
de la perpendiculaire cherchée. Lopérateur
mesure la distanadséparant la perpendiculaire
d'essai et le point C et construit le point P sur
AB en se décalant de la méme distadcel
obtient une précision acceptable en répétant
I'opération deux ou trois fois.

Une deuxieme possibilité est de stationner en B (ou en A) et de mesurerdangGRA.

Il faut ensuite stationner sur C et implanter la perpendiculaire a AB en ouvrant d’un angle
de 100 —a depuis B. Il reste & construire l'intersection entre I'alignement AB et la
perpendiculaire issue de C (voir § 2.3).

On contrblera que AC = AP? + PC.

-

|
O( ﬁc
>/ g '
ST
A E B
Fig. 9.7. : Implantation au théodolite
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Une troisiéme possibilité est de placer un point
E au milieu de AB (fig. 9.7.) puis de stationner
en C et mesurer les angleseta,. On en deduit
I'angle a & ouvrir sur le théodolite pour obtenir
la direction perpendiculaire & AB en résolvant
I'équation suivante :

cos(a,;+a,+a) _ sina;
cosa sina,

L'inconvénient de cette méthode est que la réso-
lution de cette équation ne peut s’effectuer que
par approximations successives. La démonstra-
tion et la résolution de cette équation sont pré-
sentées au chapitre 5 du tome 2, paragraphe 11.



Tracer une paralléle a un alignement existant

Etant donné un alignement AB, on che

rche a construire une paralléle a AB passant par

un point C ou a une distandedonnée de AB : le point C est alors positionné sur une

perpendiculaire située a une distadate |

Tracé de deux perpen

"alignement AB.

diculaires

L'opérateur construit au moyen d’une

des méthodes traitées au paragraphe 1.

le point P, pied de la perpendiculaire 3
AB passant par C, puis la perpendicu
laire a CP passant par C : cette derniér
est paralléle a AB (fig. 9.8. a gauche).

Si 'on peut mesurer la longueur CP, or
peut aussi reporter cette longueur su
une perpendiculaire & AB passant par B

Fig. 9.8. : Tracé d’'une paralléle

(ou A): on obtient le point C et la
droite CC est paralléle & AB (fig. 9.8. a
droite).

On contrblera que PC= CB.

Parallélogramme

Les diagonales d'un parallélogramme

leur milieu. On peut utiliser ce principe et construire l¢ E ¢

point D au milieu de I'alignement CA (fig. 9.9.). On 69\\ ﬁ
construit ensuite le point E en prolongeant DB (DB £ NN

DE). La droite CE est parallele a AB puisque ABCE D%\ ©

est un parallélogramme. Ceci peut aussi étre fait|a (o=
partir de points quelconques sur I'alignement AB. & A
Le contrble est effectué en vérifiant que la perpendi 3 5
culaire a EC passant par A est de longukur Fig. 9.9. : Trace d'une parallélg

se coupent én
D

Une construction équivalente peut étre faite en se
basant sur les propriétés des triangles semblables.

Angles alternes-internes

SiI'on dispose d’un théodolite, on peut stationner le point A et mesurer lang@AB.

On stationne ensuite en C et on ouvre d
obtenir la direction CCparalléle & AB.

e l'aaog@leartir de la ligne CA (fig. 9.10.) pour
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Cette méthode, qui s’applique sur tout type de ter-
e ﬁ& -~ rain, est certainement la plus précise.
C’ o\ - C
( Pour implanter le point C situé a la distancde
// q AB, I'opérateur peut procéder par rayonnement : il
. se fixe une valeur arbitraire de l'angle et en
A /a 5 déduit que :
ac = -4
sina
Fig. 9.10. : Tracé d'une paraliele| Parexemple: AC d/ 2, poura = 33,333 gon.
AC =d/ /2, poura = 50 gon.

On contr6lera que la perpendiculaire a CRassant par B est de longueur

Remarque

La troisieme méthode du paragraphe 1.1.3 est également applicable (avec un angle
cherché diminué de 100 gon).

Alignement sécant a un alignement existant

On cherche a implanter I'alignement CD
= D /@ faisant un angler avec I'alignement AB
BF = A (o) e s (fig. 9.11-1.) et situé a une distaricele
SRR
A" ’ 1 - Si I'on dispose d'un théodolite et que
T\ le point S est accessible, on prolonge AB
c - o~ jusqu’a S en reportant SAh sina, puis
S A ;& on stationne S et on ouvre de l'angle
! A B (400 —a) depuis la direction SA vers SA
L S (avec un éventuel double retournement).
Fig. 9.11-1. : Implanter un angle donné . .
entre deux alignements Aprés avoir construit A on contrblera
que AA =h.

2 - Sile point S est inaccessible, hors chantier par exemple, on peut stationner le point A
et ouvrir de I'angle (300 &) depuis le point B puis implanter le pointala distancé

de A. Ensuite, on stationne ehet on ouvre d’un angle de 100 gon depuis A pour obtenir

C puis de 300 gon pour obtenir D.

On contrbleraque BA = J(d + hDsinor)2 + (hEobosor)2 .

3 - Si I'on ne dispose que d'un ruban, on peut procéder comme suit : construire la
perpendiculaire & AB issue de A et implanter E a la distanceldEesxr de A ; mesurer
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la distance AB = et implanter F sur la perpendiculaire a AB issue de B a la distance BF
= AE +d.tana. On obtient I'alignement EF cherché.

On contr6lera que EB =Jd*+ (h/ coscx)2 et AF =/d” + (h/cosa + d[lanor)2 .

Pan coupé régulier

On rencontre cette situation par exemple dans Igs
angles de rue. L'implantation est réalisée a partir
de la détermination du point S construit a I'inter
section du prolongement des facades. Connais-
sant AB, on peut calculer SA et SB de deux
manieres (fig. 9.11-2.) :

. sil'on connait 'anglex :

AB
SA=SB=z ————
2sin(a/2)

. siaestinconnu, on positionne deux points M  Fig. 9.11-2. : Pan coupé régulier
et N sur SA et SB tels que SM = SN, puis omn
mesure la distance MN et on en déduit que :

SA = SB = smAB
MN

Jalonnement sans obstacles

Le jalonnement est I'opération consistant a positionner un ou plusieurs jalons sur un
alignement existant, soit entre les points matérialisant cet alignement, soit en prolonge-
ment de I'alignement.

On désire implanter un jalon P a 15 m du
point A sur l'alignement AB (fig. 9.12.). Jalon

A et B sont distants de plus de 50 m et A P B
I'on ne dispose que d’un ruban de 20 m| .
On place un jalon sur chacun des deux Q"' i
points A et B ; chaque jalon est réglé ver
ticalement au moyen d'un fil a plomb ; si Fig. 9.12. : Jalonnement
I'on ne dispose pas d'un fil a plomb, on
peut s’aider des facades de batiments voi-

sins pour un réglage visuel ; 'opérateur

se place a quelques métres derriére le jalon A et, en alignant visuellement A et B, il fait
placer un jalon par un aide au point C sur AB & moins de 20 m de A. Il ne reste plus qu’a
tendre le ruban entre A et C pour implanter P a 15 m de A.
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La méme opération peut étre effectuée avec lunette stationnée en A ou en B.
L'opérateur doit viser, si possible, les points au sol pour étre le plus précis possible. Lors
de 'alignement a vue, il doit donc s’accroupir.

I est aussi possible d’utiliser une
équerre optique (fig. 9.13.).

L'opérateur se place entre A et B, les
P \‘ Equerre optique épaules paralléles a la direction AB. Il se
déplace perpendiculairement a la direc-
< tion AB jusqu'a observer I'alignement
Fig. 9.13. : Jalonnement a I'équerre optiqug ~ d€S deux jalons en A et B dans I'équerre
optique. Il pose alors la canne a plomber
de I'équerre au sol et marque le point C.

Jalonnement avec obstacle

Franchissement d’une hutte

Le relief entre A et B fait que I'on ne peut
pas voir B depuis A (fig. 9.14.). L'opéra-
teur plante un premier jalon en 1, visible
de A et B, puis 'aide plante un jalon en 2,
visible de B et situé sur I'alignement A-1.

A C D B Et ainsi de suite (3, 4, etc.), jusqu’a obtenir
TTh— ey un parfait alignement en C et D: cette
e P ~ L 1z .
2T T — g méthode est appelée procédé Fourrier.

Fig. 9.14. : Jalonnement sans visibilité Avec un theéodolite et pour des alignements
de trés grande portée, on peut procéder
comme suit (fig. 9.15.) :

Fig. 9.15. : Alignement au théodolite

. stationner un théodolite au point 1 situé vers le milieu de l'alignement AB puis
mesurer I'angle A1Bq;) ;

. deplacer ensuite la station de 1 vers 2 et mesurer I'angle 2BX-2 est perpendi-
culaire a l'alignement AB (& vue ou bien avec une équerre optique) et de longueur
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fixée. On peut ensuite calculer la distance séparant le point 2 du point C situé sur

l'alignement :
AC =D ,0an(a,/2) =D_,dan(a,/2) 0 tan(a,/2)
OU|Dc2=D,_4
Dcy = De_,+D, 0 tan(a,/2) —tan(a,/2)

On vérifie enfin en station en C que 'angle ACB a pour valeur 200 gon. Suivant la
précision cherchée, on recommence ou non la manipulation.

Si I'on peut mesurer les distances 1-A et 1-B, on peut calculer I'ghglelAB en
résolvant le triangle 1AB dont on connait un angle et les deux cotés adjacents a cet angle
(voir tome 2, chap. 5, § 4.3.1). En station au point A, on implante le point C cherché en
ouvrant de I'anglg8 depuis le point 1.

Contournement d’un obstacle

Un batiment sur I'alignement AB B
empéche le jalonnement (fig. 9.16.). Ce oD

A C .’/ D/ B
On matérialise un nouvel aligne-| =——_ ¢ 4 ®
ment AA contournant I'obstacle et ﬁ i
sur lequel on abaisse BBerpendi- c ﬁ’ A’
culaire & AA avec une équerre \\Bﬁﬁ-\e
optique (voir § 1.1.2.2). On mesure Fig. 9.16. : Contournement d’'obstacle

ensuite les distances BBt AB.

On choisit deux points'@t D sur I'alignement auxiliaire ABtels que les perpendicu-

laires CC et DD passent de chaque c6té de I'obstacle. On mesure les distariostis AC

AD' et on en déduit que CC' = AC' — BB @D’ = AD' — BB
AB'’ AB'’

On implante C et D' sur la perpendiculaire & Afuis on positionne enfin C et D.

Si I'on dispose d’un théodolite, on peut
stationner un point M quelconque depuig
lequel on voitF:A etB gt mesu?er I’angle @j_ec O O g_b@
AMB (p) ainsi que les distances AM et o f Q
BM (fig. 9.17.). On peut alors calculer
les anglesr, ou a,. Ensuite, on stationne )
sur A (ou B) puis, le zéro des angles ﬁ
horizontaux étant fixé sur M, on ouvre
de I'angle (400 &,) (ou biena, depuis
B). On peut écrire (fig. 9.17.) :
sina; _ sin(200—a,—pB) _ sin(a; + )
BM AM  AM

Fig. 9.17. : Contournement d'obstacles
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AM [&ina, = BM(sina,[€osB + sinBtosa,)

AM

—— —cotal
BM G5ing P

donc: cota, =

Si les obstacles sont tels que I'on ne puisse
@ pas trouver de point M depuis lequel A et B
@ sont visibles, il faut alors effectuer un
cheminement polygonal de A vers B
(fig. 9.18.) dans le but de calculer I'angte
(voir cheminements, tome 2, chap. 2, § 1).

Gréace au cheminement A-1-2-B, on calcule
les coordonnées ; yg) du point B dans le
repere local Axy (origine A, angle affiché
sur le premier c6té de 100 gon).

Fig. 9.18. : Contournement d’obstacles

On peut ensuite en déduire que :

Xg — Xa
Ye—Ya

tana =

Si I'on ne dispose pas d'un théodolite, on
peut aussi utiliser la méthode suivante basée
uniquement sur des mesures linéaires
(fig. 9.19.) :

Pour construire P sur AB, on éléve deux per-
pendiculaires a AB, APet BB, les points A

et B étant choisis tels qu’on puisse mesurer
A'B'.

Fig. 9.19. : Contournement d’obstacles

On mesure AAet BB ainsi que AB'. Les
triangles AAP et BBP sont semblables
donc on peut écrire :

A'P _B'P_AP+BP _ _A'B
AA' BB' AA'+BB' AA'+BB’
par suiteA'P = AATA'B’

AA' + BB’

Gréace a cette cote, on place P sur I'alignement auxiliaBe A

On contr6lera que PB=A'B' — A'P.
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Prolongement d’un alignement

Prolonger sans obstacles

Si I'on proceéde a vue, le procédé est identique au jalonnement sans obstacle exposé au
paragraphe 1.5. Pour éviter une perte de précision, il ne faut éviter de prolonger un
segment de plus du quart de sa longueur.

Si I'on dispose d'un niveau avec un cercle horizontal gradué, on peut stationner un des
deux points de I'alignement a prolonger, puis fixer le zéro du cercle sur I'autre point, et
faire pivoter le niveau de 200 gon.

Si I'on dispose d’'un théodolite et que I'on

recherche une grande précision, on peut p B, 7/_/-,?1
(fig. 9.20.) stationner un des deux points de © - G e—— P
I'alignement a prolonger (B), pointer 'autre pe

(A) et basculer la lunette autour de l'axe des  Fig. 9.20. : Prolonger un alignement
tourillons. Ceci donne un point P1. On
effectue ensuite un double retournement:

cela donne un point P2. Si P1 et P2 ne sont pas confondus, le point cherché P est au milieu
du segment P1-P2 ; ce procédé est aussi utilisé pour régler un théodolite (voir chap. 3,
§2.3.4). Si le théodolite utilisé est parfaitement réglé, P1 et P2 sont confondus aux
imprécisions de mesure et de mise en station pres.

Prolonger au-dela d’un obstacle

L'alignement AB doit étre prolongé au-dela d'un obstacle.

Sil'on ne dispose pas d’un théodolite,

on peut construire un alignementBA A B C D
paralléle & AB a une distandesulffi- 97—F97 — % °

sante pour contourner I'obstacle. On |

revient sur le prolongement de [l'ali- A L B

gnement AB en construisant I'aligne- ot P d

ment parallele a B' a la distancel i L

(fig. 9.21.). Fig. 9.21. : Prolongement au-dela d'un obstacle

Si I'on dispose d’'un théodolite en sta-

tion sur A, on implante un point E per- A B D c
mettant de contourner I'obstacle, on E | { —e
mesure I'angler = BAE et la distance 7@ o a,é(

d = AE. Ensuite, en station E, on ouvre \\\E@/ -

de l'angle (200 — 2) depuis A pour \)Z'a

obtenir la direction EC sur laquelle on
reporte la distance : cela donne le
point C. Enfin en station en C, on

Fig. 9.22. : Prolongement au-dela d’un obstacle
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ouvre de l'anglex depuis E et on obtient la direction CD (fig. 9.22.). Le triangle AEC est
isocele.

Pour tout chantier, il est indispensable de disposer de points de référence en planimétrie.
Ces points permettent I'implantation des travaux et le contr6le de leur avancement. lls
doivent étre matérialisés par des bornes ou des reperes durables situés a proximité
immédiate du chantier, mais hors de I'emprise des travaux. Deux points au minimum sont
nécessaires, par exemple A et B, station A et orientation sur B, de coordonnées connues :

. soit enrepére général(Lambert) : on les détermine alors par les procédés classiques
de densification de canevas ou plus généralement par des cheminements appuyés sur
des points proches connus en systéme général (voir tome 2, chap. 2, § 1). Etant donné
le grand nombre de points présents sur notre territoire, c’est la méthode la plus
employée ;

. Ssoit enrepére local: on peut alors se fixer une base de deux points qui sert de
référence, un point A origine et un point B a une distance donnée de A. L'orientation
peut s’effectuer a la boussole pour obtenir une valeur approximative du gisement de
la direction AB.

Par abscisses et ordonnées

Cette méthode est utilisable si I'on ne dispose que
Y@ \ d’'un ruban en terrain régulier et & peu prés hori-
\ @P zontal ou d'une équerre optigue en terrain acci-
r \ \ denté. A partir d’'un alignement de référence AB,
Yo on implante un point P a partir de ses coordonnées
Lé’, FL, >y rectangulaires dans le repére ), I'axe des x
A ,,.\ B étant la ligne AB ; on reporte la coxg sur AB

e (point H) puis on trace la perpendiculaire a AB

Fig. 9.23. : Abscisses et ordonnéas passant par H et on y reporte la ogte(fig. 9.23.).

On contr6le que AP = X2 +y,2.

Par rayonnement

Ce procédé est adapté aux théodolites, mécaniques ou électroniques avec ou sans IMEL.
On connait les coordonnées polaires topographiques d'un point P dans le repére (A, X,
y), y étant un alignement AB donné.
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[%)

Les coordonnées polaires topographiqueg N
sont, dans l'ordre, la distance horizontBle \
= AP et I'anglea = BAP positif en sens horaire
(fig. 9.24.).

Attention : si I'on dispose des coordonnées
polaires mathématiquesDly, 6), il faut
implanter I'angle (100 -6) depuis l'axe y.

Si I'on ne dispose pas d'un théodolite, on
implante I'anglea par des mesures linéaires
(8 1.3) et on reporte la distanh sur I'ali-
gnement AP. Veillez a tenir compte de la déni-

velée en terrain incliné : on reporte la distance suivant la [ymte A/(th + AH2)

Fig. 9.24. : Rayonnement

Si I'on dispose d’un théodolite et d’un ruban en terrain régulier et & peu pres horizontal,
I'opérateur stationne le théodolite en A et positionne le zéro du cercle horizontal sur AB.
Il ouvre ensuite de I'angle depuis B et positionne P a la distance horizorialele A.

Le contrble est effectué en calculant BP et en vérifiant cette cote sur le terrain. BP est
calculée par résolution du triangle ABP dans lequel on connait AB, &P et

On réalise I'implantation directe du point P si I'on peut tendre le ruban entre A et P :
I'opérateur maintient I'origine du ruban sur le point de station par I'intermédiaire d'un
clou ou bien il le maintient au pied et aligne un aide dans la direztibaide place le

point a la distanc®h de la station. Si le point P est hors d'atteinte du ruban, on peut
implanter deux points de I'alignement autour de P et s'appuyer sur ces points pour tendre
le ruban et positionner P.

SiI'on dispose d’'un IMEL, I'opérateur en station en A guide un aide tenant le miroir : il
I'aligne d'abord dans la direction AP puis effectue une premiére lecture de la distance
station-miroir. Il en déduit la valeur a corriger pour se positionner sur le point P, déter-
miné ainsi en quelques approximations.

Il est aussi possible de réaliser cette implantation seul au moyen d’une station robotisée :
I'opérateur stationne I'appareil en A puis se déplace vers le point P. Il envoie par radio &
la station robotisée les coordonnées, rectangulaires ou polaires, du point & implanter et
I'appareil pointe automatiquement en direction de ce point. L'opérateur déplace alors un
récepteur jusqu’a ce que la station robotisée indique qu'il se situe sur le point P.

Remarque

Il arrive fréquemment que I'on connaisse les coordonnées des points a implanter et des
points de référence A et B en systéme général (Lambert). Dans ce cas, si I'on ne
dispose que d’'un théodolite mécanique, sans fonctions de calculs de coordonnées, il est
pratique de calculer les coordonnées polaires des points a implanter : distance horizon-
tale et gisement, et de les reporter directement sur le terrain. Pour cela, il suffit de
calculer au préalable le gisem&; et, lors de la mise en station de I'appareil en A,
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d’afficher G, sur B (fig. 9.25.). Pour implanter un point P, on affi€hg sur le
théodolite et on matérialise P a la distance horizoBthl&Si les distances dépassent
200 m, il faut faire les calculs déduction des distancegvoir chap. 4, § 7).

Fig. 9.25. : Implanter avec gisement et distance

Intersection de deux alignements

On cherche a construire le point P matérialisant I'intersection des alignements AB et CD
(fig. 9.26.). Si I'on ne dispose pas d'un théodolite, on peut utiliser le matériel suivant :

D .+ un cordex : c’est un cordeau

Vue de dessus permettant de laisser une trace

A o~ B bleu ou rouge sur un support en

P béton, en platre, etc. Le cordex est

tendu entre les points matériali-

C sant les alignements dont on

Fig. 9.26. : Intersection laisse la trace au sol. P est a

I'intersection des deux traces ;

. des cordeaux ou des fils de fer tendus entre les points
définissant les alignements : les cordeaux sont tendus au-
dessus du sol ; I'opérateur fait coulisser un fil a plomb sur
I'un des deux cordeaux jusqu’a toucher l'autre cordeau ;
le point P cherché est matérialisé par I'extrémité du fil a
plomb. On tiendra compte de I'éventuel décalage des cor-
deaux d0 a I'épaisseur des jalons (fig. 9.26.).

Si I'on dispose d’un théodolite (fig. 9.27.), on repére a
vue la zone dans laquelle se situe le point d’intersection.

Ensuite, en station sur A, I'opérateur vise le point B puis,
en abaissant la lunette du théodolite, il guide un aide dans
le positionnement approximatif d'un piquet, Bu une

Fig. 9.27. : Intersection
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chaise d'implantation (voir § 4.1.2), au-dela du point P cherché. On affine en plantant un
clou sur le piquet dans I'alignement AB. La méme opération est répétée sur un piquet A
situé en deca du point P. Il reste a tendre un cordeau entre les deux clous plantés pour

matérialiser I'alignement AB autour du point P. On procéde de méme pour I'alignement
CD.

On place un dernier piquet au niveau de l'intersection des deux cordeaux et on plante un
clou pour matérialiser le point P. Pour gagner du temps, il est possible de n'implanter que

les piquets Aet B puis positionner directement le point P au théodolite sur I'alignement
A'B'.

Si le sol ne permet pas l'utilisation de piquets ni de chaises et si les points de base des
alignements sont trop éloignés pour utiliser le cordex, on plante les clous directement

dans le support, en s’appuyant sur la visée au théodolite, et I'on tend un cordex ou un
cordeau entre ces clous.

Contrdle d’une implantation

La phase de contréle d'une implantation est aussi importante que l'implantation elle-
méme.

Pour étre fiable et représentatif de la précision d’implantation, un contréle doit porter sur
desdimensions non implantéesléduites par calcul des éléments implantés.

IMPLANTATION CONTROLE
¢, D o C D
/ IR AT
\ / ’ } N v } AN }
\\ , N
\ / / I
{: / } \/</ | \\ |
\ : e 1 N e
\ / 4 } // /\/\/\ }{‘ \\
- | ’ g AN} \
\ o i e N \
\ ///// e I
!/ Q ‘k/:::*: 77777777 +Q \\\ \\\
Q N /, A (0} T \\\ \
T~ \
- < T )
% >—tp R :
Fig. 9.28. : Contrbles aprés implantation

Par exemple, si I'on implante une figure polygonale en coordonnées polaires, le premier
contrble a effectuer est la mesure des distances entre les sommets (a-b, b-c, etc., voir
fig. 9.28.). Ceci renseigne sur la précision de I'implantation. Un deuxiéme contrble
consiste en la mesure de diagonales du polygone de maniére a s’assurer de l'allure
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générale de la figure implantée sur le terrain ; un contréle complet, mais redondant,
nécessiterait un découpage en triangles et la mesure de tous les cbtés de tous les triangles.
Le dernier contrble est la position du polygone par rapport a un point de référence, si
possible non utilisé pour I'implantation ; cela permet de s’assurer qu'il N’y a pas eu
d’erreur en orientation angulaire de I'ensemble du polygone. On implante le polygone a-
b-c-d-e-f-g (fig. 9.28.) depuis A avec une visée de référence sur B et I'on contrble depuis

le point B. En phase de contrble, on peut voir en pointillé le minimum de mesures
linéaires a effectuer pour contréler I'implantation (en plus des mesures des cotés a-b, b-
c, etc.).

Exercice
Cet exercice est tiré d’'une épreuve du BTS batiment (session de 1990).

Etablir le tableau d’implantation des axes des poteaux P1, P2, P3 et P4 (fig. 9.29.) ainsi

gue le tableau des contrdles a effectuer. Les points de référence sont A et B, connus en
coordonnées locales associées au chantier. On souhaite implanter directement les
poteaux depuis une station unique en A.

Les données sont les suivantes : Point x(m) y (m)
On en dédui6,, = 90,221 gon. A 100000 ] 500,000
B 109,882 501,530
@
g Ps g

7.61
2.55 2.12 766

Fig. 9.29. : Vue en plan de I'implantation demandée
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La résolution analytique est la suivante.

Le plus simple dans ce type de probleme est de procéder par changement de repére.

1 -Coordonnéesde R, P,, P; et F, dans le repere Point x, (m) | y, (m)
R_l d'origine B, et d'axe des x passant pag P P, 2550 | 76100
(fig. 9.30.) : P, 0.000 0.000
P, 2,120 0,000
P, 4,670 7,660
2 -Rotation de repére : le nouveau reperg dont Point | x,(m) | y,(m)
I'axe des x est paralléle a la droite AB, est obtenu P 0683 7007
par une rotation d’angle tel que : P' olooo o,ooo
2 ’ ’
sing = 3:99=250 45ncq = 15,157 gon. P, 2,060 | -0,500
2,12 P, 6,345 6,342
3 - Translation de repere : les axes du nouveau Point | x;(m) | y,(m)
repere Rsont paralleles a ceux dg, Ron origine P 1317 10997
. . 1 . ’
est au point A ; on effectue donc une translation P, 2000 3000
—>
de vecteuP,A (- 2,00 ; — 3,00). P, 4,060 2,500
P, 8,345 9,342
La transformation en coordonnées polairep
topographiques est réalisée comme suit : op 5
1 ‘@

Avec les coordonnées polaires ci-apres,
implantez les axes des poteaux en station-
nant un théodolite en A, zéro sur B.

Point Dh (m) Hz (gon)
P, 11,075 | 307,586
P, 3,606 337,432
P, 4,768 364,863
P, 12,527 346,412

Attention, la transformation brute des coor-
données rectangulaires en polaires ne donne
pas langle dimplantation mais I'angle Fig. 9.30. : Changements de repéres
polairea en conventions mathématiques.

L'angle d'implantation est alors 400a=

Si I'on désire les coordonnées des poteaux dans le repére local dans lequel sont donnés
A et B, on poursuit de la maniére suivante :
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4 - Rotation dg repere : pour ar,riv’er au reperg R Point X, (m) | y,(m)
d’axes paralléles au repére général, il faut faire P 0381 11069
une rotation d’angle8 = 100 — 90,221 = 9,779 = e
gon. Attention, suivant les formules que vous uti- P’ 3’630 3’092
lisez, I'anglef sera positif ou négatif. S ' i
- P, 6,817 | 10,509

Dans notre cas, la formule utilisée pour la pre-
miére rotation était la formule en conventions
mathématiquesq( était positif) donc iciB sera
négatif :3 =—-9,779 gon.
5- Tran_slatlon de repere : il reste a effectuer une Point x(m) ]
translation de vecteur AO pour passer dans le P 99619 | 511060
repére local (R, X, y) dans lequel sont donnés A et i ’ 4

. o P, 101,517 | 503,271
B. On obtient alors les coordonnées finales gde P 5 03530 1 503092
P,, P, et B, (voir tableau ci-contre). Ces points g ’ d
peuvent donc étre implantés en coordonnées rec-|__Fa | 106817 | 510,509

tangulaires.

Si I'on désire implanter en coordonnées polaires,
on peut enfin transformer les coordonnées rectan-
gulaires en distance horizontale et gisement.
Limplantation se fera alors ainsi : en station au
point A, I'opérateur afficheG,; = 90,221 gon sur

le point B et implante directement les longueurs et
angles ci-contre.

Point Dh(m) | Gyspylgon)
P, 11,075 | 397,807
3,606 | 27,653
4768 | 55084

12,527 | 36,633

]

| 9| ©
@

B

Les longueurs sont données au millimétre prés
puisque cela correspond a la précision des données que sont les coordonnées de A et B.

Il est utile de connaitre la précision angulaire nécessaire pour obtenir la précision du
millimétre en implantation. Ceci est essentiellement fonction des portées des visées.
Dans cet exemple, un écart angulairetd&005 mgon sur la portée maximale 12,5 m
correspond a une erreur gtdmm.

Le contrble de I'implantation est effectué comme suit.

Pour cette phase, il est préférable d’avoir effectué les calculs jusqu’'aux coordonnées dans
le repére R puisque cela permet de calculer facilement les distances de chaque point
implanté au point B, ce qui constitue une bonne vérification de la position des points P
P,, P; et P, par rapport a AB. Ci-dessous sont indiquées les cotes a vérifier sur le terrain :
en italique les vérifications minimales, sinon les vérifications redondantes.

P,P,=8,026m P,P,=8,929m PP,=7220m P,Py=2,1200m PP, =8971m

P,P,=8,073m BP,=14,012m BP, = 8,544m BP, = 6,444 m BP, = 9,488 m

La précision espérée sur cette implantatiorest la suivante ce calcul est destiné a
donner un ordre de grandeur de la précision que I'opérateur peut obtenir sur les points
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implantés de maniére a pouvoir évaluer si les écarts entre valeurs théoriques et valeurs
mesurées sur le terrain sont acceptables. L'écart type en positionnement planimétrique

sur chaque point peut s’exprimer comme sui; = J(DhDﬁsz)2 + (aDh)2

. Sil'on considere que l'opérateur implante avec un théodolite mécaniques06 (
=+ 1 cgon) et un ruban de 30 m de classedl|,E + 4,7 mm), on obtient sur la portée
la plus longueo, =+ 5,1 mm, soit une tolérance #el,4 cm.

. Sil'on considere que l'opérateur implante avec un théodolite mécaniquesI 16 (
=+ 1 mgon) et un ruban de 30 m de classej|, € + 2,3 mm), on obtient sur la portee
la plus longueg, = = 2,3 mm, soit une tolérance e mm.

Résolution graphigue

ﬁ L'environnement de travail est le suivant (case de dialogue CONTROLE DES
£ UNITES du menu FORMAT) : unités décimales avec trois chiffres aprés la
virgule, angles en grades avec trois chiffres apres la virgule, sens de rotation
horaire, zéro au nord.

dutoCAD LT

Plusieurs solutions sont possibles. Cell
exposée ci-apres permet de dessiner directe- TR Ps 4
ment en repére général.

Dessin du segment ABLIGNEO du point
100,50@] au pointl09.882,501.53

Zoom] Etendu] suivi de Zoond 0.7XC
pour voir I'ensemble du dessin.

SCU OBjetl], cliquez sur la ligne AB vers R B
le point A. AutoCAD passe dans le repere

R, (fig. 9.30.). AM

Point d’axe du poteau,PPOINTO 2,30

Fig. 9.31. : Construction graphique

Construction du point d’axe du poteay: P
LIGNEO du point P2 ODal de...) au point
@0,-0.51 au point@5,d]. Cerclell de centre Pet de rayor2.121 : le point B est a
l'intersection de la derniere ligne tracée et du ceré®INTO INTersection de...
(fig. 9.31.)

Effacez les traits de constructioB sélectionnez les deux droites et le cercle puis
validez.

SCUJ 3pointd] : origine en B (NODal de..), point sur I'axe des x eg (NODal de..),
point dans la zone positive des y, cliquez vers le haut de I'écran. AutoCAD passe dans le
repere R (fig. 9.30.).
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Point d’axe des poteaux Bt P, : POINT -2.55,7.61] et POINT 4.67,7.66]
Retour au SCU général pour obtenir les coordonnées des axes des pStediuki:
Coordonnées des poteaux : pour chaque point d@kéNODal de...

Lecture directe du tableau d’'implantatithGNEL de A vers chaque potedtiXTrémité
de... aNODal de...) LISTHI puis cliquez sur les quatre droites et notez la longuyr (
et 'angle dans le plan XY (gisement).

Sur un chantier, des repéres altimétriques sont indispensables. lls sont implantés par des
nivellements rattachés au réseau NPF (voir chap. 2, § 1.5). On place ainsi sur le chantier
plusieurs bornes ou repéres de nivellement qui doivent étre répartis sur I'emprise du
chantier et positionnés de sorte qu'ils restent en place pendant la durée des travaux. Le
plus simple est de niveler les points qui servent aussi de référence en planimétrie. En
théorie, un seul repere de nivellement est nécessaire ; dans la pratique, il est préférable
d’en implanter plusieurs.

Pose d’un trait de niveau

Les repéres de nivellement ser-
- vent d'origine a des chemine-
ments courts ou a des visées
directes permettant de placer
des repéres d'altitude en cotes
G entiéres appelés traits de niveau.
métre de poche On les réalise au cordex sur des
murs existants, des piquets, etc.

Trait de niveau & 110,00 m — _|“a

Plan de visée : 109,72 m : 0.28

S 2
Par exemple, pour réaliser
I'implantation du trait de niveau

110,00 m sur un mur existant
(fig. 9.32)), on stationne le

niveau a mi-distance entre le
mur et le repére altimétrique A
le plus proche. On vise une mire
en A et I'on en déduit l'altitude

du plan de visée :

Fig. 9.32. : Pose d'un trait de niveau

H Hy +L

plan de visée mire
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Ici, H, = 107,94 + 1,78 = 109,72 m. L'opérateur vise ensuite le mur sur lequel un aide
déplace un metre de poche jusqu’a ce que l'opérateur lise la graduation 28 cm (110 —
109,72) sur le métre. L'aide place alors un trait sur le mur. On répéte la derniére opération
plus loin et I'on joint les deux repéres au cordex pour obtenir le trait de niveau.

Nivellement de chaises d’implantation ou de piquets

Il est intéressant de disposer su
tous les piquets un trait de
niveau et de régler les chaises a
la méme altitude pour éviter .
ainsi les erreurs dans les reports T

Plan de visée: 109,72m

de distance dues aux diffé-
rences d'altitude. 1.78

Les piquets (ou les chaises)
A A A D
e_tapt en général sous le plan de Trait de niveau & 108.00m Hp 1
visée, on ne peut pas y poser Ha ‘
. N ‘ Repére
facilement un metre de poche
(comme sur le mur, de la figure
9.32.). On nivelle donc le
sommet du piquet par un nivel-
lement par rayonnement avec
visée arriere sur un point de référence du chantier et I'on reporte au métre de poche le
trait de niveau sur le piquet ; s'il s’agit d’une chaise, on répéte cette opération pour les
deux piquets et I'on cloue la latte horizontale de la chaise.

Fig. 9.33. : Nivellement de chaises ou de piquets

Par exemple, sur la figure 9.33., le repere A est a l'altityge 107,94 m ; on place une

mire sur A (, = 1,78 m) puis sur le piquet BL,, = 1,66 m). Laltitude de la téte du
piquet est dondH,, = 107,94 + (1,78 — 1,66) = 108,06 m. On désire placer les chaises a
I'altitude 108,00 m. On trace donc un trait de niveau situé a 6 cm sous la téte du piquet.
Apres avoir fait la méme chose pour l'autre piquet, on fixe la latte horizontale de la
chaise.

Utilisation des appareils laser

Un laser émet un faisceau lumineux qui se disperse trés peu : le diamétre du faisceau
lumineux émis est de I'ordre du millimétre a 100 m, et permet donc de matérialiser un
axe (laser fixe) ou un plan (laser tournant). En projetant I'émission du laser fixe sur un
obstacle, on obtient un point d'un alignement. En projetant I'émission du laser tournant
sur un mur, on obtient un trait de niveau ; on peut aussi incliner le laser pour obtenir des
lignes de pente donnée jusqu’a des contrbles de verticalité. Aprés avoir déterminé I'alti-
tude de la station de I'appareil, on peut 'utiliser pour remplacer le trait de niveau ou pour
matérialiser un alignement. Les opérations de nivellement peuvent alors étre réalisées par
un seul opérateur. Ces appareils sont décrits plus en détail au chapitre 7, paragraphe 4.
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Batiments courants

Il s’agit des batiments de petites et moyennes dimensions (villas, petits immeubles, etc.)
généralement fondés superficiellement, c’est-a-dire a de faibles profondeurs par rapport
au dernier niveau excavé.

Piquetage de I’emprise des terrassements

On matérialise cette emprise par
les limites extérieures des terrasse-
, ments, axes AABB', CC, etc. de

by la figure 9.34., les piquets étant

placés en dehors de la zone a ter-

rasser.
o .. o Pratiquement, le piquetage est réa-
'h g lisé par les méthodes traitées aux

—-—8
>
--—-—8
o @
—-—a
(@]

()
C; -
|(')

d _Eg
F ! e F paragraphes 1 et 2 en s’appuyant
—— e ———- ——-—a <
T If sur des repéres connus ou sur les
| ! | batiments voisins, ou encore sur
b A 6B &C les constructions du domaine

public. Lors de I'exécution des ter-
rassements, on contréle la progres-
Fig. 9.34. : Piguetage d’un terrassement sion par nivellement régulier du
fond de fouilles en s’appuyant sur
un repere de nivellement.

Positionnement des chaises d’implantation

Une chaise d'implantation (fig. 9.35.) est consti-
Trait de niveau tuée d’'une latte horizontale fixée & deux piquets.
Clou La face supérieure de la latte horizontale est posi-
tionnée a une altitude donnée (trait de niveau) et
on y plante des clous qui matérialisent les axes de
la construction. Les chaises sont donc placées
autour de la construction, en retrait, de maniéere a
ne pas géner les travaux (fig. 9.36.). De plus, il
Fig. 9.35. : Chaise d'implantation faut veiller a régler les lattes de chaque chaise
d’'un méme axe a la méme altitude. Ces altitudes
sont décalées de quelques centimétres (5 cm par
exemple) d’une paire de chaise a I'autre pour éviter les interférences entre cordeaux.
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Les chaises matérialisent en
général I'axe longitudinal du bati-
ment, 'axe des fondations ou des =+ =
murs a implanter (fig. 9.36.). %j} i
Elles sont plantées en retrait de la
zone de travaux (1 a 2 m) et les i
cordeaux ou fils de fer tendus j
entre les chaises représentent les 1

axes a implanter (fig. 9.36. et i ‘%
9.37.). LI I L

! "J
Le positionnement des chaises est T B

réalisé comme suit: dans le
repere local associé au chantier
souvent une simple ligne de base

OuU un ouvrage existant, 'opéra-

teur calcule la position de deux points d’axe qu'il reporte sur le terrain. Par exemple les

points D et E (fig. 9.36.) placés a partir de la ligne de base AB en prenant les cotes sur le
plan d'implantation du batiment. Les autres axes sont construits par jalonnement (aligne-
ments, perpendiculaires, paralleles, etc.) a partir de I'axe DE. Il en déduit la position des

chaises en prolongeant les alignements.

Fig. 9.36. : Position des chaises d’implantation

Report des points d’axe en fond de fouilles

Fig. 9.37. : Report de points d’axe en fond de fouilles

Les points d’axe sont reportés au sol sur le béton de propreté en fixant un fil a plomb a
I'un des cordeaux. Les points d'intersection des axes sont obtenus de méme en faisant
coulisser le fil a plomb attaché a un cordeau jusqu’a ce qu'il touche un cordeau perpen-
diculaire (fig. 9.37.).
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Exemple d’implantation

Le plan de masse de la construction
(fig. 9.38.) précise le retrait, du bati-
ment par rapport a I'alignement public
(route) ; d; doit étre supérieur a une
valeur minimale fixée par les services
publics. Le plan de masse précise aussi
la distanced, a la limite de propriété
voisine ;d, est, elle aussi, supérieure a
une valeur minimale. Il fixe en outre
, - iy I'orientation du batiment par I'angle
Alignement public Borne entre son axe longitudinal et I'aligne-
Fig. 9.38. : Exemple général ment public servant de référence.

Limite de propriété

Plusieurs méthodes sont possibles :

1 - Sur un terrain régulier et & peu pres horizontal, construisez avec un ruban et des jalons
l'alignement DH paralléle a la limite de propriété a la distajc€onstruisez I'aligne-

ment AH paralléle a I'alignement public a la distad¢epuis déduisez en le point H
d’intersection de ces alignements. Reportez la distasg® depuis H vers le point A

et la distancé.cosx vers le point D. Construisez ensuite I'alignement BA en implantant
I'angle a depuis I'alignement AH (voir § 1.3). BC et CD sont enfin paralleles & AD et
AB a des distancdseth.

2 - En terrain plus accidenté il est pré-
férable de procéder avec un ruban et
une équerre optique : calculez les coor-
données rectangulaires des points A, B,
C et D dans le repere (S,x,y) (fig. 9.39.)
et implantez ces points par abscisses et
ordonnées (voir § 2.1).

Limite

| Il faut d’abord positionner S & partir de

s x la borne B :
-
¢ Borne

Dgg = d, + h.sina —d,.cotaru.
Fig. 9.39. : Repére local d'implantation i . ..
Les coordonnées des points & implanter

sont les suivantes :

A (—d,.cotana ; d))

B (—d,.cotana —L.cosx ; d, + L.sina)
C (-d,—L.cosr; d, + h.cosx + L.sina)
D (—d,; d; + h.cos)
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3 - En terrain trés accidenté, il vaut mieux utiliser un théodolite et un ruban ou un
distancemeétre: & partir des coordonnées de A, B, C et D dans le repére (S,X,y), implanter
en coordonnées polaires depuis une station en S, référence en B.

Remarque

Si le terrain présente des dénivelées importantes par rapport aux distances horizontales
a implanter, il faut en tenir compte dans les distances a reporter : pour cela, on reporte

la distance suivant la peribp = A/(Dh)z + (AH)2 , la déniveléAH étant mesurée par
nivellement direct ou indirect (voir les chapitres 5 et 6).

Dans tous les ca# faut controler les cotes extérieures du batiment et les diagonales

Batiments sur fondations spéciales, ouvrages d’art

La précision nécessaire a I'implantation des fondations de ce type d’ouvrage (fondations
profondes ou semi-profondes, certaines fondations du type micro pieux nécessitant des
précisions de l'ordre du millimétre...) oblige a utiliser essentiellement le théodolite,
d’autant que ce type de chantier est toujours de grande étendue. Une station totale est
alors recommandée. L'implantation s’effectue par rayonnement depuis un micro canevas
de stations déterminées en repére général ou local. Les points a implanter sont calculés
dans le repere utilisé pour le chantier a partir des indications des plans d’exécution. Les
précisions a respecter sont de l'ordretde a+ 2 cm en planimétrie et del cm en
altimétrie. L'exercice du paragraphe 2.5 est représentatif de ce type d’'implantation.

Batiments de grande hauteur

Les problémes spécifiques a ce type de batiments sont le report de repéres dans les étages
(altimétrie et planimétrie). En effet, pour un batiment de hauteur moyenne, on peut se
contenter d'utiliser les axes (ou les nus extérieurs) des éléments porteurs de I'étage
inférieur et de les reporter par de simples mesures au métre de poche sur le plancher de
I'étage supérieur. Pour de trés grandes hauteurs (au-dela de la dizaine d’'étages), le cumul
des erreurs de report a chaque niveau peut entrainer des décalages trop importants en fin
d’'ouvrage, décalages généralement plus nuisibles du point de vue esthétique que du point
de vue de la résistance de I'ouvrage.

Report de repéres planimétriques en étages
Parmi les solutions possibles, citons les suivantes :

1 - Translation des repéres planimétriques de I'étage inférieur vers I'étage supérieur. Il
faut ménager des trémies de 20 cm x 20 cm a la verticale des points de repére. Ces
derniers sont au minimum au nombre de deux afin de disposer d’'une base d’implantation
compléte a I'étage supérieur. On stationne ensuite un théodolite sur le point de référence
a I'étage inférieur (point A, fig. 9.40.) ; pour étre plus précis, il faut reprendre a chaque
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fois la référence au rez-de-chaussée, ce qui oblige a laisser les trémies jusqu’au dernier
étage. Ensuite, au moyen d’'aculaire coudé,on vise au zénith pour guider un aide qui
positionne une plaque sur la trémie supérieure. On peut aussi stationner a I'étage supé-
rieur a la verticale du point de I'étage inférieur en s’aidant du plomb optique et posi-
tionner ensuite une plague sur la trémie (point B, fig. 9.40.). On y grave la position du
repere. Notez que le plomb optique doit étre parfaitement réglé (voir chap. 3, § 2.3.3).

A

2° étage

Fig. 9.40. : Report de points de repére en étage

Le repérage altimétrique peut étre réalisé par mesures linéaires, au ruban, depuis les
étages inférieurs. Il est également possible de contrdler 'altitude d'un plancher par des
visées daivellement indirect depuis des stations extérieures au batiment (voir chap. 3,
§7.4).

2 - Utilisation d’'unelunette nadiro-zénithale (lunette
Wild ZNL) : c’est une lunette d’aplomb rigide, précise et
: résistante qui permet de faire des visées vers le haut ou
' vers le bas par simple retournement de la lunette qui se
monte en centrage forcé dans une embase Wild. Le calage
des lignes de visée est effectué par une seule nivelle
double face ; la face supérieure et la face inférieure de la
nivelle sont incurvées. La précision obtenue avec deux
_ visées diamétralement opposées est de I'ordre de 1 mm a
Doc Leica: Lunette ZNL | 30 m pour le modéle a nivelle tubulaire et de 0,5 mm a
100 m avec les modéles automatiques ZL (lunette seule-
ment zénithale) ou NL (lunette seulement nadirale). Aprés
utilisation de cette lunette, il est possible de positionner un théodolite sur la méme
embase (centrage forcé assurant une remise en position au 1/100 de millimétre pres).
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3 - Utilisation d’unfil a plomb de grande longueur dont I'extrémité baigne dans un bain
d’huile pour le stabiliser. La méthode, apparemment simple, est difficile a mettre en
ceuvre en pratique (surtout s'il y a du vent). Un autre procédé équivalent, plus précis et
surtout plus facile a mettre en ceuvre, est I'utilisation dfiia flotteur (fil en acier
travaillant sous tension constante et fixé a un flotteur immergé dans un bain de mercure ;
il se monte sur un trépied de théodolite). Cet appareil permet d’obtenir une trés grande
précision : 0,08 mm sur 27 m, mesuré par I'lGN dans une cage d’escalier ; il est toutefois
également sensible au vent.

Verticalité des facades

Les appareils laser (voir chap. 7, 8§ 4) peuvent étre utilisés pour régler et contrbler la
verticalité des éléments porteurs lors de la construction. |l est par exemple possible de
positionner un laser fixe sur un mur ou prés d’'un mur porteur du rez-de-chaussée, décalé
d’une valeud du nu extérieur de ce mur. On place une premiére cible sur un nu extérieur
du premier étage pour controler le point de passage du laser. On place enfin une cible
décalée de la méme valeur d sur un porteur en étage ou sur un coffrage, pour I'aligner. La
grande portée du laser et la faible dispersion de son faisceau permettent de travailler
jusqu’a de trés grandes hauteurs.

Piquetage de pentes

Limplantation d’une pente donnée, par exemple une voie d’acces, peut étre réalisée de
plusieurs maniéres.

1 - A l'aide d’un niveau et une mire: si la longueur de I'ouvrage ne dépasse pas 100 m,

on peut piqueter les points d’axe d'une pente a partir d’'une seule station d’un niveau. Ces
points d’axe sont déja placés en planimétrie. Si la pente a implanter est une ligne droite,
on stationne le niveau dans son axe et on place les piguets en les alignant grace au niveau
et a la mire.

Plan de visée

Fig. 9.41. : Piquetage d’'une pente au niveau
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L'opérateur stationne un point quelconque en téte d'alignement (fig. 9.41.). L'aide posi-
tionne le premier piquet;Rie la pente par nivellement direct a partir du repérélR :

= Hg + Lg —Lp,. Hp, étant connue, I'aide doit enfoncer un piquet jusqu’a ce que I'opéra-
teur lise la cote L, sur la mire ou bien placer un trait de niveau sur le piquet. Le
deuxieme piquet Pétant a la distance, dle B, le sommet de ce piquet doit étre a
I'altitude suivante :

Hp,=Hp, +p.d,, pour une pente donnée piéo avecp algébrique.

Par convention, une valeur genégative représente une descente et une valeur positive
une rampe (montée). Par exempfe= — 4% ; B est a 50 m de ,Ra une altitude de
105,23 m; l'altitude de Psera : 105,23 — 0,04.50 = 103,23 m.

On procede de méme pour chaque piquet d’axe de la pente.

d représente I'abscisse curviligne horizontale, c’est-a-dire la distance en projection hori-
zontale entre points d’axe en suivant la courbe joignant ces points. Par exemple, dans un
virage de rayon de courbuR la distanced ne représente pas la corde mais l'arc de
longueurR.a,, ., POUr un angle au centee, .

Attention ! la distance, est généralement mesurée suivant la pente, Dptési la pente

est faible ou s, est courte, on peut assimiler la distance horizoméala la distance
suivant la pente. Vérifiez que I'erreur commise dans I'exemple numérique précédent
serait de I'ordre de 4 cm sur la distance et inférieure a 2 mm sur la dénivelée.

Sil'on estime qu’on ne peut pas négliger I'écart ebDetDh, il faut effectuer le calcul
suivant : une pentp fait un anglei avec I'horizontale tel qup = tani. Donc si I'on
mesure la distance suivant la pentBp, la distance horizontale est
Dh = Dp . cos(arctamp) et l'altitude du point PestH,, = H,, + p.Dh.

2 - A l'aide d’'un théodolite : une
pentep donne un angle de sitgel
guep = tani. L'angle zénithal a posi-
tionner sur le cercle vertical du théo-
dolite est alors :

V =100 — arctamp.

L'opérateur mesure la hauteur des
tourillonsht en station sur le premier
point de la pente et guide un aide qui
positionne les autres piquets de sorte
gue la lecture sur la mire soit égale a
Fig. 9.42. : Piguetage d’'une pente au théodolite Kt syr chaque point de la pente
(fig. 9.42.).

3 - A l'aide d’un appareil laser : on utilise par exemple un laser tournant décrivant un
plan horizontal ou un plan incliné de la peptd.e principe est identique au niveau, a
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savoir que le pigquetage peut étre fait par une seule personne disposant par exemple d’'une
mire avec un capteur de position du faisceau laser.

Les raccordements circulaires se trouvent principalement dans les projets routiers mais
également dans les batiments courants, pour l'implantation de voiles courbes par
exemple ; les exemples choisis sont toutefois essentiellement issus des raccordements
routiers. La topométrie routiére et ses spécificités sont traitées au paragraphe 6.

Raccordements circulaires simples

Un raccordement circulaire simple est un
arc de cercle TTtangent a deux aligne-
ments droits ST et STfig. 9.44.). Le point
S est le sommet du raccordement; il eg
I'intersection des deux alignements droits
Les alignements étant connus, le point $
ainsi que I'angleysont connus. T et Bont
les points de tangence. Deux cas de figur
peuvent se présenter :

. soit le rayonR de raccordement est
connu: il est choisi lors du projet et
dépend de la catégorie de la route (voir
§6.1);

Fig. 9.44. : Raccordement circulaire

. soit on impose un point de passage P pour ce raccordement, le franchissement d’'un
obstacle, riviere ou chemin de fer par exemple ; ce cas de figure a été traité de maniere
théorique au chapitre 5 du tome 2, paragraphe 3.5 et au chapitre 4 du tome 2,
paragraphe 5.6. Le ray®test alors calculé de sorte que le raccordement passe par P.

Dans le cas le plus couraRest connu. Les alignements ST et 8fant aussi connus,
on construit le point S d'intersection et I'on reporte les distances horizontales calculées
ST et ST; on procéde ensuite au piquetage de plusieurs points de I'arc (voir § 5.4)

ST = ST = Rleotan(y/2)

_ R
sin(y/ 2)

Si le centre O du cercle est accessible, on peut, le stationner et piqueter I'arc de cercle.
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Si I'on ne peut pas construire le point S
non accessible, en raison de la présence
d’'un obstacle par exemple, on peut pro-
céder ainsi (fig. 9.45.) : positionner les
points A et B sur les alignements ST et ST
de facon que le segment AB soit mesu-
rable. Mesurer les angleset 3 ainsi que

la distance AB. Il reste a résoudre le
triangle ASB et a en déduire les distances
SA et SB ainsi que I'anglg’entre les deux
alignements :

y=200-a-p.

Fig. 9.45. : Sommet S inaccessible

On implante enfin T et T' & partir de A et
B et des distances suivantes :

AT = ST — SA
BT = ST - SB
) _ __R _ + B
avec Avec :D.,=D..=—— =R.ta
ST ST tan(y/2) r%]2 O

Application

Soit un raccordement simple Station | Pt. visé | Hzeg (gon) | Hzgp (gon) | Dh (m)
de rayonR = 208,66 m entre © ks

. ’ : A B 15,332 215333 | 271,06
deux alignements droits ST et T 47049 347 049
ST’ (fig. 9.45.). Le sommet S 5 = 87’]45 287’146
est inaccessible. Un opéra- d d
teur stationne un théodolite L 205,616 5,616 |27108

en deux points A et B des ali-
gnements et effectue les me-
sures du tableau ci-dessus.
Calculez les distances d'implantation des points de tangence'T et T

Réponse

. AngleenA:BAT =[ (147,049 — 15,332) + (347,049 — 215,333) [/2=131,717 gon ;
d'ou l'anglea = 200 — 131,717 = 68,283 gon.
Angle en B : TBA =[ (205,616 — 87,145) + (5,616 — 287,146) + 400 ] /2
= 118,471 gon ; d’'ou I'anglg = 200 — 118,471 = 81,529 gon.

. Résolution du triangle ABSy.=200- a - 3=50,188 gon ; AB = 271,07 m;
SA = 366,24 m ; SB = 335,76 m. ST ='SP08,66 . cot(50,188 / 2) = 501,65 m ;
doncD,; = 135,38 m eDg; = 165,86 m.
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Raccordements circulaires composés

Le raccordement est constitué de
deux arcs de cercles consécutifs, tan-
gents entre eux et dont les centres d
courbure sont situés du méme cot¢
(fig. 9.46.).

D

On peut écrire :

a, +a,+y=200
d, =R, . tan@, /2)
d, =R, . tan(, /2)

SS LSS . SS
sina, siny  sina,

Fig. 9.46. : Raccordement circulaire double

SS,=d, +d,

ST, =S§ +d,

ST,=SS +d,

T,T,2=ST?+ ST,?- 2.ST.ST,.cosy

L actre =Ry -0, .11/200 sia, est en gon.
L et =R, .0, .11/200 sia, est en gon.

Plusieurs types de calculs sont menés suivant les données dont I'opérateur dispose. Les
deux cas les plus courants sont envisagés ci-aprées (fig. 9.46.).

R, et R,, ST,, (ou ST, ) et y sont connus

On utilise une construction intermédiaire (fig. 9.47.), a savoir le prolongement du cercle
de centre Qet de rayon Ret la construction de S'T’ parallele a SOn peut écrire :

O,T"=R=OH+HH +HT O,H=R,_R).cosa,
HH =R, H'T' =SS. siny
SS =R,.cot(y/2) — ST,
Donc : R, = (R,—R)).cosa, + R, + [R,.cot(y/2) — ST ].siny
Par ailleurs : 1- coy(2).siny = — cosy
Ri—-R,

On en déduit que cosa, =
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Fig. 9.47. : Calcul du raccordement circulaire double

ST,siny— R,[tosy—R;
Ro—Ry

Et, par analogie :cosa; =

On verifiera quea, + a, + y= 200 gon.
La distance d’implantation est :

ST,=ST —-SP - TH' =R,.cot(y/2) — [R,. cot(y/2) — ST ].cosy— (R,—R)). sina,.

Finalement : ST,=R;.siny + ST,.cosy — R,—R)).sina,
On peut enfin contr6ler que ST, =R,.siny + ST,.cosy — (R,—R)).sina,

Ces formules ne sont valables que dans le cas de figure étudié. Elles devront étre re-
démontrées a I'aide du méme principe pour des configurations différentes.

R, (ou R,), ST,, ST, et y sont connus

En reprenant les équations démontrées au paragraphe 5.2.1 ci-avant, on écrit :

[R,Eot(y/2) — ST,]siny %

R,—R, =
P 1-cosa, %D 1-cosa, _ Ry(1+ cosy)—ST,&iny
R_R. = R,[siny+ ST, (tosy— ST, O sina, R, 5iny+ ST, [tosy— ST,
v sina, %
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ST, - R, siny— ST, [tosy
sina,

a, étant calculé, on peut en dedRg | R, = R; +

Par analogie, on obtient les equations de calcal, d#R,; avecl_S%a = tan%’% :

R,(1 + cosy) — ST,[&iny
R,[siny+ ST,[cosy— ST,

tan(a,/2) = -
(a,/2) sina,

etR; = R+

Raccordement circulaire triple

Le principe des calculs reste le méme : comme dans le cas précédent, on procéde par
décomposition de la figure générale. Les données sont les suivantes :

. soit les trois rayonR, , R, etR;, deux des angles,, a, ou a, et une tangente §T
ST, ou ST;;

. soit les trois rayonR,, R, etR;, un des angles, , a, ou a, et deux tangentes ST
ST, ou ST;;

. soitdeux des trois rayofR, R, ouR;, deux des angles, , a, oua, et deux tangentes
ST,, ST,ou ST.

Exercice
Cet exercice est extrait d'une
I'épreuve du BTS travaux publics s
(session 1993). \\s<> 100m
b Y —
Les données sont les suivantes e N
(fig. 9.48.) :

y = 82,6480 gon

[, (58,612 m ; 543,234 m)
I, (489,598 m ; 512,769 m)
R, =714,250 m

a, = 48,2590 gon

2 N\ \ /
\ O(W \\ /
! v [
Calculez le rayorR, , I'angle a, (/\’ﬁz ¢
ainsi que les distances d’'implanta- \
tion 1,-T, etl,-T,. \

Donnez les coordonnées deg
points dans le repére local dang

Ly Fig. 9.48. : Exercice de raccordement double
lequel sont exprimes &t L.
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Résolution analytique |
Dans le triangle Sl,, 200- y+ a, + a, = 200 gon, donar, = y— a, = 34,3890 gon.
R, = l,T,.cotanf, /2)L,T,=,T =1 1,- I, Tet|| T =R.tan(x, /2)
R, =[I, I, —R.tan(, /2)] . cotan@, /2) = 533,086 m
I,T, =R.tan(a, /2) = 284,474 m
I,T, =R,tan(x, /2) = 147,588 m

Les coordonnées des points sont obtenues a partir du gisepsent104,4926 gon.

On calcule T a partir dg (ou ) avecG,,,, et |, T = 284,474 m (ou,T = 147,588 m).
On calcule T a partir de | avecG,;, = G,;;, —a; + 200 = 256,2336 gon. On calcule
T, a partir de JavecG,,;, = G,,; + a, — 200 = 138,8816 gon. On calculg&partir de
T, avecGy,q, = Gy, + 100 = 156,2336 gon. On calculg ®partir de TavecGy,q,

= Gy,, —100 = 238,8816 gon. Les résultats sont les suivants :

0, (292,015 m ; —189,297 m) ,0304,789 m ; — 8,583m) ; T (342,378 m ; 523,176 m)
T, (~161,243 m ; 362,709 m) , 610,505 m ; 428,130 m) ; S (236,925 m ; 689,649 m)

ﬁ Résolution graphique

seisnlt | 'environnement de travail est identique a celui du paragraphe 2.5.

Dessin du segment I, : LIGNEO du point
58.612,543.234 au point489.598,512.769. SCU]

ly Q OBjet] Dernief] (changement de repére).
\> Ligne 1, S: LIGNEO du point | (EXTrémité de...) au
point @500<-348.259]

Ligne 1,S : COPIER la ligne précédente vers un point
guelconqueROTATIONI de cette ligne autour de son
EXTrémité d’'un angle d82.6481. DEPLACERI cette
ligne de sonEXTrémité vers le point,l (EXTrémité
de...).

Fig. 9.49. Cercle de centre O CERCLEI TTR, premiere zone
de tangence sur la ligng}, deuxieme zone sur la ligne
[, S et rayon d&14.25]. PROLONGER! la ligne | S
jusqu’au cercle pour obtenir TCercle de centrg &t de rayon,IT puis prolonger la ligne
I, S jusqu’a ce cercle pour obteniy. T

Construction de © LIGNEC d’'un point quelconqu@ERpendiculaire a ST DEPLA-
CER cette ligne de soBEXTrémite vers le point J(INTersection de... AJUSTERI ou
PROLONGERI au seuil TQ pour obtenir Q

Lire les coordonnées et distances a@d (identité point) eDISTANCE] ouLISTH]
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Raccordements circulaires a inflexion

On utilise aussi le terme de raccordement circulaire renversé.

Raccordement entre deux alignements paralléles

Un raccordement a inflexion entre
deux alignements paralleles pré-
sente un point d’'inflexion : point T,
fig. 9.50.

Les données sont(e, R, etR)) ou
bien @ R, eta).

On peut écrire :
6=200 -a

T, T=2.R,.sin(@/2)
T,T=2.R,.sin@/2)
TP, =T,P, =R,.tan(a /2)
TP, = T, P, =R,.tan(a /2)

T, T,=elsin(@/2)

Fig. 9.50. : Raccordement a inflexion
entre alignements paralléles

L =e. cotan & /2)

Dans le triangle @O, H, on peut écrire : cos =

Suivant les données du probléme, on peut aussi utiliser la rela®prF: —& R,

_Ry—-(e-R) _Ri+tRy-e
R+ R, Ri+R,

"1- cosa

Raccordement entre deux alignements quelconques

Les deux alignements a raccorder font entre eux un angle quelconque (fig. 9.51.).

Les données du probleme sont ; 8l ST, R, R, ,ety.

On peut écrire:  JT =2 .R,. sin(a, /2) T,T=2.R,.sin(@,/2)
TP, =T, P, =R..tan(,/2) TP,=T,P, =R,.tan(x, /2)

On construit (fig. 9.51.) la perpendiculaire sTQpassant par Let la perpendiculaire a
ST, passant par,I Dans le triangle 0T, on peut écrire :

De méme, dans le triangle, O, K, on peut écrire : caes,

_ KO, _ R,—KT,

- 0,0, Ri+R;,
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Fig. 9.51. : Raccordement circulaire a inflexion entre alignements sécants

; R, — ST,[siny+ R, [tos
Or KT, =JH = ST.siny—R,.coy donc ] cosa,= —2 1INy iy y
R+ R,
R, — ST,[siny+ R,[tos
Par analogie, on obtient : cosn, = - 28Iy + RyLCOSy
Ri+R;

Dans le triangle SJTon peut écrire : ST= SJ —JT= ST,.cosy — (O, K- O, H).

Donc, comme @K — O, H = (R, + R)).sina, — R,.siny, on obtient finalement :

ST,=ST,.cosy— R, +R,)).sina, +R,.siny

Raccordements circulaires renversés

Les raccordements circulaires renversés sont composés de deux raccordements circu-
laires simples consécutifs avec une longueur minimale d’alignement droit pour passer
d’un raccordement a 'autre, longueur imposée par les réglements

En général les distance entre sommetetSS, sont connues ainsi que les angles des
alignementy ety, (fig. 9.52.). On choisit d’abord une valeur p&yen fonction du type

de route. On en déduit la position des points de tangepe¢ T, (voir § 5.1). On
positionne T, en respectant la conditi@+ T,' T, > Lmini. On en déduit le rayoR,.

Si le rayonR, convient a ce type de rout&, R,mini), la solution est acceptée ; sinon,
on effectue a nouveau le calcul en modifiant la valeur du r&dosqu’a ce que la
condition R, = R,mini) soit satisfaite.

1 \oir « ouvrages du SETRA » dans la bibliographie.
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Fig. 9.52. : Raccordements circulaires renversés

Application

Calculez les éléments d’implantation du raccorde
ment (fig. 9.53.) ayant les -caractéristiques . \
suivantes : ST = 480 m, ST = 1000 m ety /ey "
= 70,000 gon. Le rayon du premier raccordement |
estR, = 200 m. \ ) 2

TS 2eme point
(TANgent)

T2

Nler point_ Y\

Solution (TANgent) =3

En appliguant les formules des paragraphes 5.2.2
et 5.3.2, on trouvea, = 92,5307 gon; d'ou
a,=162,5307 gon (car dans cet exemple a; -
y) ; doncR,= 408,064 m.

Si I'on arrondit le rayorR, a 408,00 m, on calcule
de nouveau SFF 999,94 m.

Résolution graphique(environnement de travail : voir § 2.5)

sl

wersnit - Cercle de rayoR, : CERCLEI deCentre quelconque et dRayon200]

ST, et ST,: LIGNEO du pointQUAdrantinféerieur du cercle au poi@480,0 au point
@1000<37@. Placez ensuite un point ep:POINTO EXTrémité de...

Tracez un segment de ligne quelconque au-dessug d@&ng le but de prolonger I'ali-
gnement SJ: LIGNEO du point... au point... puBROLONGER! jusqu’au seuil (cli-
qguez sur la ligne précédente et validez) I'objet (ligne ST2).

Cercle de rayoir, : CERCLE] option3Points]
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« Premier point : cliquez sur le cercle de rayqrafRec I'accrochag@&ANgent.

. Deuxieme point : cliquez sur I'alignement Sdu-dessus de,Tavec I'accrochage
TANgent.

. Troisieme point NODal de... (point 7).

Lisez les caractéristiques du cerclelp@TEI ouDISTANCEL. Pour obtenir 'angler,,
utilisez la cotation angulaire: merm@OTATION / ANGULAIRE option [0 (return),
sommet de I'angleCENtre d’un cercle, premier pointINTersection de..., deuxieme
point : INTersection de... puis placez la cote et lire sa valeur.

Pour obtenir la deuxieme solution (aRc= 408,00 m)EFFACERI le cercle de rayon
R, et le reconstruire p&ZERCLHE], optionTTR (tangent, tangent, rayon).

Piquetage des raccordements circulaires

Pour effectuer ce type de piquetage, différentes techniques sont possibles suivant la
visibilité, I'accessibilité des points, suivant le matériel disponible et la précision recher-
chée. Toutes les méthodes ne sont pas abordées car, actuellement, au regard du prix des
premiéres stations totales, I'implantation en coordonnées cartésiennes se généralise.

implantation au curvigraphe

Cet instrument (fig. 9.54.) est aussi appelé
équerre de raccordement. Il est constitué de

A A L . N
| o= | Coupe A—A| deux miroirs plans pivotant I'un par rapport a

Miroirs — 'autre. Leur mouvement relatif est libre mais
freiné par une friction suffisamment importante
pour éviter gu'ils ne tournent intempestivement

Corps —f= pendant les manipulations de l'instrument.
Ce curvigraphe permet d’'implanter rapidement
Canne & des points d’'un raccordement circulaire. On
plomber connait généralement les alignements a rac-

corder (RT et PT’, fig. 9.55.) ou bien un aligne-
ment RT et un point d’arrivée du raccordement
T'. Dans les deux cas, il existe un seul cercle de
raccordement dont on sait déterminer le rayon
(voir 8 5.1).

Fig. 9.54. Curvigraphe

Connaitre la valeur du rayon n’est pas utile. Par visées sur deux jedddspbsitionnés
I'un sur l'alignement RT connu et I'autre suft, ®n peut caler entre les deux miroirs du
curvigraphe I'anglex sous lequel on voit, &t J, depuis un point quelconque de l'arc de
cercle.
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Fig. 9.55. : Implantation au curvigraphe

Il reste a déplacer le jalon de I'alignement RT vers le point T et a se déplacer avec le
curvigraphe sur la zone de passage de 'arc de cercle. Chaque fois que 'opérateur voit
les deux jalons de T et @lignés, il marque un point de I'arc de cercle.

Comme pour l'équerre optique (8 1.1.2), cette méthode peut s'appliquer en terrain
accidenté ; un opérateur averti peut espérer une précision de quelques centimétres. Ce
procédé rapide est également intéressant en VRD pour la pose de bordures lorsque le
centre du cercle est inaccessible ; il évite de nombreuses manutentions.

Implantation au ruban et a I’équerre optique

Ces implantations peuvent étre réalisées uniquement avec un ruban, donc en terrain
régulier, a peu pres horizontal, et éventuellement avec une équerre optique.

Triangles semblables

On cherche a implanter, par des mesures linéaires, plusieurs pgifs €&c. d'un

raccordement dont on connait tous les paramétres (fig. 9.56.).
, . H,P
Les triangles OHT et THP, sont semblables. On peut donc ecnr% = #
1
On note la corde = TP, = 2.TH.

2
On en deduit : HP, = ;—R

2
On calcule ensuite : T /¢ ~H,P; = ¢ [1- ==
4R

Dans la pratique, on fixe une longueur de corde entiére ; on en déduit les longugurs H
et T H, On place le point Hsur la tangente ST a la distance, Tid point T puis, sur la
perpendiculaire, on reporte la distancgHle maniere a obtenir un poing éu raccor-
dement.
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Fig. 9.56. Implantation au ruban et a I'équerre optique

Pour positionner P on prolonge de la droite TR jusqu’au point Hpuis on implante le
point B, par bilatération (mesure de deux distances) a la distance ¢ du peind a
distance 2 . HP, = ¢/ R du point H. La méme opération est répétée pour les points
suivants.

L'inconvénient de cette méthode est que les erreurs se cumulent d’un point sur l'autre.
Pour limiter les écarts, la deuxieme moitié de I'arc est implantée depuis T

Exemple de piquetage

Le rayon de raccordement &t 175,00 m, I'angle au centre est 80,000 gon. On
désire implanter neuf points de I'arc circulaire de raccordement, donc un point tous les
8 gon. Ceci donne une longueur de corded@ . 175,00 . sin 4,000 = 21,977 m entre
deux points Pi consécutifs. Les constantes du piquetage sont :

c=21,98 met TH=21,93 m,

H,P, =21,97%/2/175,00 = 1,38 m,

H,P, = H;P;=etc. = HP,=2,76 m.

Abscisses et ordonnées sur la tangente

On implante chaque point de I'arc circulaire par ses coordonnées rectangulaires dans le
repere (T, X, y) ou bien ((X',y") (voir fig. 9.57). Dans ce repere, pour tout point P, on a :

Xp =C. C0SQ/2),
Yp =—C.sin@/2).
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En pratique, on peut se fixer une valeur de la coras en déduit I'angle au centde
pour chaque point P. On calcule I'abscigs&ue I'on reporte sur l'alignement TS et
'ordonnéey, que I'on reporte sur la perpendiculaire.

On peut aussi se fixer directement urf
angle au centré en découpant I'arc de
cercle en un nombre entier d’inter-
valles de sorte qué = a / n, puis en
déduire les coordonnées ci-apres :

c=2Rsin@/2);
% = 2Rsin(@/2).cos@/2) ;
Yo = — 2RSIrX(3/2).

Donc :

Xs =R.sind
Vo= —R.(1- cos)) NS

e
Remarque : dans le repéré, &Iy, les Fig. 9.57. Abscisse et ordonnée sur la tangerite

formules sont identiques mais les
ordonnéey, deviennent positives.

Exemple de piquetage

Cet exemple est basé sur les valeurs numeériques de I'exemple du paragraphe 5.4.2.1.

Points P, P, P, P, P; (axe)
d(gon) | 8,000 | 16,000 | 24,000 | 32,000 | 40,000
xp(m) | 21,93 | 4352 | 6442 | 8431 | 102,86
Yo m) | 1,38 | -550 | -1229 | -21,65 | -33,42

Pratiquement, de maniére a limiter les portées sur le terrain, les cinq premiers points
sont implantés depuis le point T et les quatre derniers depuis le pdies Toordon-

nées des quatre derniers points sont identiques a celles des quatre premiers mais avec
des ordonnéeg, positif). Le point R est controlé depuis le point.T

L'inconvénient par rapport a la méthode précédente est que le piquetage des points
situés vers le centre du raccordement peut demander le report de grandes distances.
Pour limiter ces distances, le piquetage est réalisé a partir des deux points de tangence
T et T. On obtient ainsi un contrdle par double implantation de certains points.

g Sur AutoCAD LT, une fois le raccordement dessiné, les paramétres du piquetage
£ peuvent étre rapidement obtenus grace a la comni2MISERqui place des

points sur un objet sélectionné, le divisant ainsi en un nombre donné d'inter-
valles. Les coordonnées d’un point P quelcongque sont obtenues par changement
de repére (comman@&CU).

datolAD LT
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Abscisses et ordonnées sur la corde

On implante chaque point de I'arc circu-
laire par ses coordonnées rectangulaires
dans le repere (T,xy) (voir fig. 9.58).
Dans ce repere, pour tout point P, on a :

Xo=C.cos@/2 -d/2) ;
Yo =C.Sin@/2 -0/2).

Comme la cordec vérifie [|'égalité
c=2R.sin(/2), on obtient :

N\ /,\ X, = 2Rsin(/2) . cos@l2 —3/2)
E/b yp = 2Rsin(@3/2) . sin@/2 -3/2)
\\i\/é Comme pour I'exemple du paragraphe

précédent, on se fixe un anglen décou-

Fig. 9.58. : Implantation par abscisses pant l'arc en n intervallesd=a/ n.

et ordonnées sur la corde

On en déduit les coordonnées de chacun
des ( —1) points P réguliérement répartis
sur I'arc de cercle.

Cette méthode est intéressante dans le cas de l'implantation d’'un batiment a facade en
arc de cercle ; les données seraient les point &t [€ rayon du raccordement ou bien T,
T' et la fleche de I'arc de raccordement.

Exemple de piquetage

Toujours a partir des mémes valeurs numérigues données au paragraphe 5.4.2.1, et
comme pour I'exemple précédent, le piguetage des cing premiers points est réalisée
depuis le point T et le piquetage des quatre derniers depuis le p@wed un contrble

du point d’axe P

Points P, P, P, P, P; (axe)
d(gon) | 8,000 | 16,000 | 24,000 | 32,000 | 40,000
X, (m) 18,56 38,44 59,34 80,93 102,86
¥e (m) 11,78 21,13 27,92 32,04 33,42

Piguetage par cordes et fléches
Les fleches consécutives (fig. 9.59.) s’expriment comme suit :

f, =R(1 —cos@ /2)) ;f,=R.(1 - cos@ /4)) ; f, =R.(1 — cosg /8)) ; etc.
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Pratiguement, on construit le milieu, e la corde TTpuis on reporte sur la perpendi-
culaire la fleché, pour obtenir le point POn construit ensuite M milieu de TRet I'on
reporte la fleché, sur la perpendiculaire, d’ou le poing P

On construit ensuite Mmilieu de TB et
M’;, milieu de B P, et I'on reporte la
flechef,.

Si la précision cherchée est de 'ordre d¢
la dizaine de centimetres, il est possible
de se contenter de calculer la premiér
fleche f ; les autres s’en déduisent en
divisant par quatre chaque fois que
I'angle au centre est divisé par deux.

m DD

Ceci est d’autant plus exact que I'angle
est faible. En effet, pour un angte, ;s

proche de 0, on peut écrire que epgj Fig. 9.59. : Piquetage par cordes et fleches
=1l-a,?/2.

rad

Donc f,=R. a,4?/8, f,=Ra,?/32, f,=Ra,//128, etc.

rad rad rad
Exemple

Avec les valeurs numériques de I'exemple du paragraphe 5.4.2.1, on obtient :
f;=33,42m.

Le calcul exact donne : f,=8,57m f;=2,15m f,=0,54m;
Le calcul approche donnef; = 8,36 m f;=2,09m f,=0,52 m.

Lerreur la plus importante est commise au passagg @é,., mais ces erreurs se
cumulent de point en point. Pour un rayon de raccordement inférieur a 100 m, I'écart
entref, etf, est réduit a 12 cm et a 3 cm si l'angle au cemtne dépasse pas 30 gon.

Implantations au théodolite

Les méthodes décrites ci-aprés sont adaptées au théodolite mécanique ou électronique
(avec ou sans IMEL).

Piguetage par intersection (biangulation)

Cette méthode est trés précise, surtout sur de longues portées. Elle est utilisable en terrain
accidenté et en présence d’obstacles mais nécessite deux théodolites (fig. 9.60.).

Le théodolite stationné au point, Topérateur positionne le zéro du limbe sur 'aligne-
ment TT et ouvre d’'un anglé/ 2.
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L'opérateur stationne le théodolite au point T, positionne le zéro du limbe sur I'aligne-
ment ST et ouvre d’'un angle (200+ 2).

L'intersection des deux visées (voir la
construction au paragraphe 2.3) donne un
point P de I'arc de cercle.

Pratiguement, on incrémente I'angié 2
d’une valeur convenue au départ entre les
opérateurs.

Par exemple, I'angle au centoeest de
80 gon, le rayon de raccordement de
175 m et I'on veut implanter un point tous
les 10 m sur I'arc de cercle : la longueur
totale de larc est 175.8f/200
=219,91 m. Un arc de longueur 10 m cor-
respond a un angle au centre tel que
10 _ 21991

o 80
opérateurs utilisent cet angle pour implanter 20 points de I'arc de cercle.

Fig. 9.60. : Piquetage par biangulation

soit & = 3,638 gon. Les

Implantation en coordonnées polaires

Limplantation en coordonnées polaires

S est une méthode précise puisqu'il n'y a
A pas de cumul d’erreurs d'un point sur
&\@Vz : autre. Lutilisation d'un IMEL est
200+6y, //P/ \\ recommandée pour avoir acces a la dis-

<7

tance horizontale, surtout pour des por-
tées de plus de 100 m. Un seul théodolite
est nécessaire et une seule station, par
exemple en T (fig. 9.61.). Pour diminuer

N 7 .

y @\\/\\ - les portées, on peut aussi effectuer deux

\m&/ stations au points T et' Tet implanter

v chaque fois un demi-arc de cercle.

Fig. 9.61. : Implantation Dans le repére (T,x,y), les coordonnées
en coordonnées polaires polaires topographiques d'un point P de

I'arc de cercle sont : FDfi,, ; G = 200

+0/2);

Pratiguement, on divise I'angle au cerdrenn parties d’angles au centde= a / n. On
en déduit Dh=2R.sin(d/2),G =200 +3/ 2.

Le théodolite est stationné au point T, le zéro du limbe est sur I'alignement ST (fig. 9.61.).
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Exemple de piquetage

Toujours a partir des mémes valeurs numériques (8 5.4.2.1). La deypdéiaede
I'arc est implantée depuis le point T'; le point P5 sert de contrdle.

Points P, P, P, P, P; (axe)
4 (gon) 8,000 16,000 24,000 32,000 40,000
Dh (m) 21,98 43,87 65,58 87,04 108,16
G (gon) | 204,000 | 208,000 | 212,000 | 216,000 | 220,000

Attention ! pour des distances supérieures a 200 m, il faut veiller & transformer les
distances calculées a partir des coordonnées en distances horizontales sur le terrain
(opération inverse de la réduction de distances ; voir chap. 4, § 7.2).

Implantation de proche en proche

Cette méthode permet de piqueter e
zone trés encombrée, en tunnel, en zor
boisée, etc. Elle consiste a s’'appuye
sur le point implanté précédemment er
coordonnées polaires pour progresse
vers le point suivant (fig. 9.62.).

La précision de chaque point doit alorg
étre soignée puisque les erreurs s
cumulent.

On divise I'arc de cercle a implanter en
un nombre entier d’arcs d’angles ay
centre 0 = a /n. Cette division doit
s'effectuer de telle sorte que la corde Fig. 9.62. : Implantation de proche en proche
interceptée par I'arc d’angle au cendre
reste dans la zone dégagée.

Le premier point Pest implanté en coordonnées polaires topographiques (§ 5.4.3.2)
depuis une station au point T, zéro du cercle horizontal du théodolite sur I'alignement ST,
ouverture de I'angle (200 &2) et report de la distanceRsin(¥2).

Le théodolite est ensuite stationné au pointl® zéro du cercle est placé sur le point T
visible depuis Pet B est implanté a la distanceRxin(dy2) de R, en ouvrant cette fois
d’un angle (200 ¥). Ainsi de suite...

Exemple d'implantation

Dans un tunnel de 10 m de diamétre intérieur, on désire piqueter I'axe de la chaussée
et positionner les bordures. L'axe en plan est un arc de cercle deRay800 m ;
I'angle entre les alignements raccordés est=l@15,87 gon dona = 84,135 gon. En
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raison d'un probléeme de visibilité, la corde maximale que I'on peut tracer dans ce
tunnel est telle que sa flecheoit limitée a la valeur= 5m.

Commef = R.(1 — cosf/2)), ceci donne un angle au centre maxithal 23,278 gon.
On peut donc choisir un découpage en quatre (ou plus) arcs de cercle d’angle au centre
0=284,135/4 = 21,034 gon. Les valeurs d’implantation des points d'axe sont :

. point B : Dh=98,67 meG = 210,517 gon ;
. point B,: Dh=98,67 m eG = 221,034 gon;
. point P,: Dh=98,67 m eG = 221,034 gon.

Le controle s’effectue par fermeture sur depuis B : Dh = 98,67 m etG
=221,034 gon.

implantation en coordonnées rectangulaires
C’est la méthode la plus utilisée du fait de I'utilisation des stations totales avec IMEL.

Tous les points de I'arc sont calculés puis implantés en coordonnées (x,y) dans un repére
général ou local associé a la courbe en s’appuyant sur les points de la polygonale
couvrant I'étendue du chantier (souvent la méme polygonale que celle ayant servi au

lever nécessaire a I'étude du projet).

Un moyen trés simple d’obtenir le carnet de piquetage est de dessiner le raccordement
sur systeme informatique et de relever les coordonnées des points dans un repére choisi
en fonction des points existants sur le terrain (voir § 5.5).

Contrdle des implantations

Comme pour toutes les implantations, le contréle le plus fiable y est celui d'une dimen-
sion ou d'un angle non implanté directement, c’est-a-dire a calculer pour les besoins du
contréle.

Si le centre O du cercle de raccordement est accessible, le plus simple est de vérifier que
tout point de 'arc de cercle est & égale distdhde centre. Cependant, O est rarement
accessible.

De méme, si le sommet S est accessible, on calcule la distance de chaque point implanté
au point S et on la controle.

Si la corde entre deux points consécutifs n'est pas directement utilisée dans I'implanta-
tion, on peut la contrdler.

On peut enfin implanter a partir du point T et n'utiliser le poingde comme contrdle.
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ﬁ Exemple de piquetage préparé par construction graphique
L

sisnlt - Dans cet exemple, on choisit d'implanter le raccordement par abscisse et
ordonnée sur la tangente, ce qui revient a une implantation en coordonnées
cartésiennes dans le repere (T, TS, TO) puis de contrbler I'implantation par la
distance de chaque point au sommet S accessible

Les données du probleme sont les suivar-
tes : rayon de raccordement 480 m, angle
entre les alignements 153,224 gon. Im¢
plantez 10 points également répartis sy
I'arc de cercle et prévoyez un contrble
(fig. 9.63.).

=

L'environnement de travail est celui
décrit au paragraphe 2.5.

Dessin des alignements.IGNEO d'un
point quelconque au poid®0,-3007 au
point @300<153.224]

Dessin du raccordemenCercled TTRJ, Fig. 9.63. : Calcul graphique du piquetage
premiére et deuxieme zones de tangenge
sur les alignements, rayd®0]

AJUSTER], seuil : les alignements, objet a ajuster : le cercle.

Distance d'implantation de SDISTANCHI de INTersection de... &XTrémité de...
ST =184.73 mDIVISER] I'arc de cercle en 10 trongons.

Premiére partie de I'implantation : depuis le point T.
SCUI 3pointd], origine T, axe des x sur S, axe des y sur O.

Coordonnées des cing premiers poin® ] (identité point) avec lI'accrochage perma-
nent nodal (menu OPTIONS / ACCROCHAGE AUX OBJETS ou comm&es-
NAPL).

Tableau d’'implantation

Ci-dessous les coordonnées des neuf points a implanter.

Point | P,, Py | Py, Py | Py, P, | Py, Py Ps
x (m) 35,24 70,28 104,95 | 139,05 | 172,40
y (m) 1,30 517 11,61 20,58 32,03

Les coordonnées des pointsaPR implantés depuis le point $ont identiques au signe
prés en ordonnées (symétrie). Le poinp@ut étre controlé depuis la station au point T
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Pour le contrdle, il faut connaitre les distances de chaque ppaB(Rau sommet S. On
peut au choix tracer les lignes SPi et utiliser la comm&aisi€E] ou mesurer chaque
distance avec la commanB4STANCEH], en accrochage permanent extrémité et inter-
section.

Le tableau ci-dessous donne les distances a controler.

Point | P,,Py | P,,Pg | P3,P; | Py, P, P;
Dy, 14950 | 114,56 80,62 50,10 34,32

Ce paragraphe développe les techniques d'implantation et les aspects réglementaires
spécifiques aux raccordements routiers.

Caractéristiques générales des raccordements routiers

Pour effectuer une implantation d'axe routier, il faut choisir un tracé en fonction de la
topographie du terrain et du type de route étudiée selon des criteres de visibilité, de
distance de freinage, de vitesse de parcours, de déclivité maximale, etc.

Terminologie routiére

K

|
Emprise (Hm\'(e‘du domaine public)

Assiette -
.

fa— Plateforme — 1

Chaussée Talus de
Accotement 2,5% 2.5% Accotement Déblai (TD)
- - pente (1/3)

Fossé

Largeur roulante
Talus de  Berme Berme

remblai (TR)

Fig. 9.64. : Coupe transversale type d'une route a deux ou trois voies

La convention de notation des pentes de talus est la suivante : une pente de 1/3 signifie
1 m en horizontal pour 3 m en vertical.
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Parametres fondamentaux des projets routiers

Les tableaux suivantsont indicatifs et destinés a obtenir des ordres de grandeur dans la
recherche d’exemples concrets.

Les routes sont classées en trois catégories (R, T et L) et sept sous-catégories (R 60, R 80,
T80, T 100, L 80, L 100, L 120) qui caractérisent les conditions de site, relief et occu-
pation du sol ainsi que la fréquence et I'importance des points particuliers.

Différentes catégories

Les tableaux ci-aprés donnent les caractéristiques des différentes catégories de routes.

A Rout.es Transit 9-n
multifonctionnelles (routes express & Liaison
Description (ric:‘t::su sl', :ir;:;()es e TRl (autoroutes).
Catégorie R 60 R 80 T80 T100 L 80 L 100 L120
. . . . . Alternati-
g . Relief Relief peu Relief Relief peu Sites N
Cas d’emploi vallonné vallonné vallonné vallonné difficiles Lv]chz) *
Nb.
de chaussées ! 2 ! 1 2 2 2
Nb. de voies Tou2 20u3 20u3 20u3 2 243 243
Vitesse de 130,110 .
e Lo 90 (ou 110) 90 o0 moins 1104130

* La catégorie L 120 est réservée aux travaux complémentaires sur les trongons d’autoroute initiale-
ment congus pour une vitesse de référence de 140 km/h.

Description v‘::i:::’::gf: :’;5;2“ Autres voies rapides urbaines
Catégorie A80 A100 u60 u8o
Cas d’emploi Relief vallonné Peu vallonné Relief vallonné Peu vallonné
Nb. de chaussées 2 2 2 2
Nb. de voies 2 2 2 2
Vitesse de référence 90 km/h 70 km/h

1 \oir les documents du SETRA et du CETUR (ministére des transports).
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Parameétres cinématiques

Le tableau ci-aprés donne les principaux parameétres liés a la vitesse des véhicules.

Vitesse du véhicule (km/h) 40 60 80 100 10
Distance de freinage (m) 15 35 60 105 135
Distance d’arrét (droite) en m 40 70 105 160 190
Distance d’arrét (courbe) en m 40 72 121 187 230
Distance de visibilité au sol (15cm): Rv (m) | 500 | 1500 | 3000 | 6000 | 9000
Distance de visibilité au sol (1m) : Rv (m) 200 600 1400 3200 4500

Rv: rayon assurant une distance minimale de visibilité d'un obstacle de hauteur 15 cm
ou 1 m placé sur la chaussée.

Tracé en plan

Les parametres fondamentaux sont les rayons et les dévers de la chaussée. Les tableaux
ci-apres permet de les déterminer en fonction du type de voie.

Catégorie | R60 | R80 | T80 [ T100 | L80 [ L100 | L120
Rayon minimal d’un virage circulaire :

Rm(m)= [ 120 | 240 | 240 | 425 | 240 | 425 | 665
Rayon au niveau du dévers minimal :

Rdm(m)= | 450 | 650 | 650 [ 900 | 650 | 900 | 1500
Rayon minimal non déversé : rayon en dessus duquel le déversement n’est pas nécessaire.
Rid(m)= [ 600 | 900 | 900 | 1300 | 900 | 1300 | 1800

Rayon au niveau du dévers maximal vers I'intérieur du virage :
R=Rm | 7% | 7% | 7% | 7% | 7% | 7% | 7%
Dévers fonction de R vers I'intérieur du virage lorsque R est compris entre Rm et Rdm :
Rm< R<Rdm | 0,9+73¢ |12 01| 1712 01| 2215 (for:giir: foio/r}e;";i?rg %

pour Rm et 2,5 % pour Rdm
Dévers minimal vers I'intérieur du virage lorsque R est compris entre Rdm et Rnd:

Rdm<R<Rnd | 25% | 25% | 25% | 25% | 25% | 25% | 25%
Dévers minimal lors de pentes de chaussée en forme de toit :
R>Rnd | 25% | 25% | 25% | 25% | 0% | 0% | 0%

Le dévers minimal passe de 2,5 % pour les revétements en béton bitumineux a 2 % pour
les revétements en béton de ciment.

Catégorie A80 A100 Ué0 uso

Rayon minimal : Rm (m) = 240 425 120 240

Rayon au dévers minimal : Rdm (m) = 300 600 200 400

Rayon minimal non déversé : Rnd (m) = 400 800
Dévers maximal (R = Rm).... 5%
Dévers fonction de R (m).... Inferpolation linéaire

Dévers minimal (Rm < R < Rnd)... 2,5%
Dévers minimal (R > Rnd)... 2,5%
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Profil en long

Les paramétres fondamentaux sont les rayons et les déclivités (pentes et rampes). Le
tableau ci-apres donne les rayons minimaux de raccordement en profil en long.

Catégorie R T L u A
60 [ 80 | 80 [ 100 | 80 | 100 | 120 | 60 | 80 | 80 | 100
Rayon minimal lors d’un raccordement en angle saillant :
Rvm (km) = | 15]30[30]60]30][60]100]25][60] 60100
Rayon minimal lors d’un raccordement en angle rentrant
R'vm (km) = 15122 122]30(22]30|42]15|30] 30| 60
Déclivité maxi. (rampe) | 7% | 6% | 6% | 5% | 6% | 5% | 4% | 6% | 6% | 6% | 5%
Déclivité maxi. (pente) | 7% | 6% | 6% | 5% | 6% | 6% | 5% | 7% | 7% | 7% | 7%

Raccordements progressifs : clothoides

Les courbes de raydR inférieur au rayon minimal non dévergén¢) nécessitent un
raccordement progressif dont les paramétres sont donnés par le tableau ci-aprés.

Catégories R et T

Longueur L
de raccordement

Rayon R raccordé

routes a 2 voies

L=inf(6.R%*; 67 m)

R=inf( Rnd; 39 /847 ;100/ )

routes a 3 voies

L=inf(9. R%*; 100 m)

R>inf( Rnd; 76,5/ 8" : 150/ 6)

routes a 2 x 2 voies (R)

L=inf(12.R%*; 133 m)

R=inf( Rnd; 123,5/ 8" ; 200/ 6)

Les valeurs données dans le tableau précédent tiennent compte des impératifs de confort
visuel, de non-gauchissement de la chaussée lors de l'introduction progressive du dévers,
de raccordement évitant la configuration courbe & sommet dans laquelle la longueur de
raccordement est trop importante par rapport a celle de I'arc raccordé.

O représente I'angle de déviation total correspondant a I'ensemble du virage (fig. 9.66.).
6 est exprimé en radians.etR en métres.

Catégorie L, U et A

‘ Longueur de raccordement ‘

L=sup(14. |py -p, | :R/9) ‘

py est la pente transversale (dévers) maxima
dans la partie circulaire du virage.

P, est la pente transversale (dévers) initiale, g

alignement droit.

Ces pentes sont prises avec leur signe défini s

e

n

I

vant les schémas de la figure 9.65., en considérant

gue l'observateur parcours le raccordement sg
en tournant dans le sens horaire pour une route
double sens, soit dans le sens de la voie pour u
route & deux chaussées en sens unique.

it

2
s
Double dévers
=2
=X

Dévers unique

+’Z,5% Y
/
m

Dévers unique
N€ Fig. 9.65. : Dévers transversal

5% =2,5%
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Raccordements progressifs

Le raccordement direct de deux alignements
droits par un arc de cercle ne tient pas compte
Clothoide de la vitesse des véhicules qui I'empruntent.
En effet, dans un virage a rayon de courbure
constant, tout véhicule est soumis a une
action centrifuge d’intensité inversement pro-

Arc de cercle

Clothoide

Alignements

\o/ portionnelle au rayoiR. Quand on passe de
I'alignement droit a I'arc de cercle, la valeur
Fig. 9.66. : Position des clothoides du rayonR passe brutalement d’'une valeur

infinie (droite) a une valeur finie (cercle), ce

qui demande en théorie au conducteur une
manceuvre brutale et instantanée d’adaptation de sa trajectoire sur une distance nulle ; sa
seule marge de manoeuvre est due a la largeur de la chaussée.

Pour réaliser la transition en douceur du rayon infini au rayon fini de I'arc de cercle, on
intercale entre l'alignement droit et I'arc de cercle (fig. 9.66.) un raccordement pro-
gressif, généralement unthoide La méme transition se retrouve en fin de virage pour
revenir a I'alignement suivant. Le raccordement progressif permet aussi de passer gra-
duellement du dévers de chaussée en alignement droit au dévers de chaussée en arc de
cercle (voir § 6.2.10). Il existe plusieurs types de raccordements progressifs, nous étu-
dions seulement le cas de la clothoide ou spirale de Cornu.

Propriétés de la clothoide

Le rayon de courbure d’'une clothoide (fig.
9.67.) varie progressivement d'une valeur
infinie en O, point de tangence avec l'aligne-
ment Ox, a une valeur finie, en un point
donné P de la courbe. Un véhicule qui par-
court cette courbe voit donc le rayon de bra-
guage de ses roues diminuer progressivement
en passant par toutes les valeurs comprises
entre I'infini etr.

L'équation caractéristique est donnée au
paragraphe 6.2.2.

Fig. 9.67. : Représentation de la clothoide o
La clothoide tourne indéfiniment autour de

deux points asymptotiques | et I’ (fig. 9.67.).

Les coordonnées de | son

o/ AGST
el s

A est appelé paramétre de la clothoide.
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Dans la pratique, on n’utilise que la partie de la courbe qui est proche de I'origine. La
clothoide est symétrique par rapport a I'origine O.

Les clothoides sont homothétiques entre elles. Le centre d’homothétie est le point O.
Cette propriété permet I'établissement d’abaques de calcul dans lesquels on tabule la
clothoide unité, de paraméttel. On en déduit ensuite les caractéristiques d’une clo-
thoide quelconque de paraméfren multipliant les valeurs trouvées pour la clothoide
unité par la valeuA (par exemple, tables de Krenz et Osterloh, 1956). La généralisation
des calculatrices programmables et des micro-ordinateurs rend ces tables désuetes.

Equation paramétrique d’une clothoide

Pour établir cette équation, on étudie um
o N . G F
véhicule se trouvant a un instant t dans un \

i A \ A
raccordement de rayon variable. A cet ’aﬂ‘

endroit le rayon de courbure vaut \'
=X

Ntz
)

Ce véhicule de massa se déplace a la

vitesse tangentiell® sur une chaussée
dont le dévers introduit une surélévation
des roues notée(fig. 9.68.).

Les actions en présence, en négligeant |e \P/ /

/!

frottement, sont :

la force centrifuge :F=m.v?/r; Fig. 9.68. : Justification de la clothoide
le poids: P=m.g (g=9,81 m.5).
On peut écrire :

tany =F /P =v?/(r.9)
etsiny=p/e

Le dévers étant faible (moins de 7 %) : y@nsiny d'olip = (eV?) / (r.g).

On suppose la vitesse du véhicule constante sur le raccordement, eetgsent aussi
des constantes, on obtieqg =k /.

Si de plus I'on suppose que la surélévation due au dévers p varie de maniére linéaire le
long du raccordement, on peut écrirg = k'. s,k' étant une constante et'abscisse
curviligne le long du raccordement.

Finalement, on arrive a I'équation suivante s = Constante.

Donc le produit du rayon de courburen un point M donné de la courbe par I'abscisse
curvilignes en ce point est constant (fig. 9.69.).
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La courbe qui vérifie cette équation permet donc

d’'assurer & tout instant I'équilibre du véhicule le long

du raccordement, le dévers étant aussi introduit de
maniére progressive. L'équation de la clothoide est pré-
sentée sous la forme suivante :

s.r=A?

A est une constante appelée paramétre de la clothoide ;
Fig. 9.69. : Clothoide notez que ce parametre est homogeéene a une longueur.

La clothoide unité est la spirale d’équatian.:r=1

Coordonnées d’un point d’une clothoide

Il est plus utile de connaitre un point
y \ de la clothoide en coordonnées
(x,y), surtout pour un traitement par

\\\\ Arc de cercle ! .
informatique.

La partie de la clothoide réellement
utilisée dans les raccordements
étant limitée au tout début de la spi-
rale, proche de I'origine O, on pro-
cede par développement limité.

Considérons une clothoide de para-
métre A (fig. 9.70.) raccordant un
alignement Ox & un cercle de rayon
R. La clothoide commence au point
O et se termine au point F. En F le
rayon vauR et I'abscisse curviligne
Fig. 9.70. : Equation de la clothoide depuis O ess,- =L ; L est la lon-
gueur du raccordement progressif.

En un point P quelconque de cette spirale, I'angle entre la tangente a la spirale et
I'alignement Ox vaut ; le rayon vaut et I'abscisse curviligne

En un point Pinfiniment voisin du point P, on est a la distance- (dr), (s + ds) et
(T+d1). Au point F, on @ =R.L. Au point P, on &?=r .s.

On peut écrire entre les points P &tdéh négligeant les termes du second ordre, que
r.dr =ds, dren radian. On obtient I'équation différentielle de la clothotlgs:= A%.dt.

2
En intégrant cette équation entre O et P, on obtiant :I%l]bls = 5—2 +K
A 2A
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2
S

2RL

2
S -

Au point de départ Gs= 0 etr = 0 d’'ouK = 0. Donc :| T,agian =

N

2 2
Toujours entre P etPona: o =ds.cosr= CO%;—D .8 doux= IcosDS—D (03

a2 a2
2 2
- - v — rein1S O
dy—ds.smr—stZ—Azm.d; douy—Istz—Azm.ds.

Le termes? / 2A2? étant proche de zéro au voisinage du point O, on utilise le développe-
ment limité des fonctions sinus et cosinus pour obtenir les coordoxpéegy €i-contre

d’'un point P quelconque de la clothoide a I'abscisse curvikghe point de départ O
dans (O,x,y). Les coordonnées (y,) sont positives, lorsque la clothoide est a gauche
(fig. 9.70.). Pour une clothoide a droite, 'ordonggédevient négative.

5 9 13
S S S
Xp = S— i 8 12
40A* 3456A% 599 040A
y _ S_S B S7 N S11 _ S15
6A% 336A° 422400 9676800

En remplacant I'abscisse curviligaqz)ar(A/ZA2 [t) , on obtient les coordonnégs, ()
d’un point P en fonction de I'anglkeen radians.

Si deux des trois paramétres, R ou L) sont fixés, il est possible de calculer les
coordonnées d’'un nombre quelconque de points de la clothoide en vue de son piquetage.

Ces équations demandent des calculs importants et répétitifs. Le tableau
CLOTHO.XLS fourni sur le cédérom permet d'effectuer ces -calculs
Excel 7 automatiqguement ; de plus, il donne les tableaux de piquetage.

Coordonnées polaires d’un point d’'une clothoide
A partir des expressions #gety,, vues

au paragraphe 6.2.3, on peut obtenir lg YT

coordonnées polaires d'un point P, § VR — P
savoir la cordec et I'angle polairew 3 c ”
(fig. 9.71.) en fonction de I'abscisse | — b

- ol Xp X
curviligne s. Ces formules permettent
de préparer un piquetage par coordon- Fig. 9.71. : Clothoide en coordonnées polaires
nées polaires :

%)
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5 9
c=s-—=—+—>
90A" 22 680A
B SZ SG SlO
Wradians = e 6 10
6A~ 2835A° 467 77H5A

Clothoide symétrique

La figure 9.72. ci-dessous résume I'étude du cas de la clothoide symétrique.

r//y C Cerc\ed
//T\\ raccordé
yd % N 200—y
LA

Fig. 9.72. : Clothoide symétrique

Paramétres généraux :

Coordonnées du centre C:

A paramétre fixé

Xc=X—RsinT

R : rayon raccordé donné

ye=d+R

L=arc OF = A2/ R

Abscisse du sommet S :

T.=12/2.A2

x5 =Xc + (R+ d).cot(2)

Dans le repére O,x,y :

Tangente longue :

x; et y;: voir § 6.2.3

OK=x;—y;.cot T

tan W=y, /

Tangente courte :

d(ripage) : d = y; — R(1-cos 1)

KF=y;.cot T
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Sur la figure 9.72., on constate que si 206-2.7= 0, I'arc de cercle n’existe plus. Pour
que l'arc de cercle existe, il faut qug, < 100 —y/2, ce qui implique que :

2 2
Tyon = 2—7(_)[9[-'2'_?2 = 2_7(?[(—)']2%2<100_y/2' donc A<1L%D gEQZOO—Vgon)

Cette valeur maximale deest appelée condition d’existence du raccordement circulaire.
Il existe aussi une condition appelée condition de visibilité qui imposeR/3 pour
assurer un confort visuel suffisant a I'usager du raccordement.

Clothoide dissymétrique

On définit pour chaque clothoide (fig. 9.73.) les mémes paramétres que précédemment
(voir § 6.2.5) pour la forme symétrique.

cercle
raccordé

Fig. 9.73. : Clothoide symétrique
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Les paramétres des deux spirales édaatA’, on en déduit. etL’' puistett’, etc. en
appliquant les mémes formules. Le ray®a raccorder et I'angle entre les alignements

y =y, + ¥, sontdonnés. Les nouveaux parameétres que I'on doit calculer sont les suivants :
. angle au centre de I'arc de cercle=200-y-7-1';

. abscisse du sommet ;= x. + (R+d).cotanf//2) —h, avecd —d' =h. siny;

. dansle repere’XX)y": X=X+ (R+d’).cotanf/2) +h;

. onendeduit: tay = (R+d)/ (Xs—xo) ettany, = (R+d") / Xs—X() ;

. distance du sommet S a l'arc de cercle : SR=# ¢l)/siny, —-R= (R+d')/siny, -

Dans ce cas, la condition d’existence du raccordement circulaire fait intefkverff:

200 ; A” +20A Co00_y

200 -y-1-7' >0dou=—
n 2R T 2R

2
donc : A2+ A< gzoozo%nm

On peut aussi écrire200 — y D?—O > @GA— >0  domk? < — 1/Tt(200
T 2R T 2R
De méme, on obtient A” < — 1/n(200

Ce qui donne trois conditlons a vérifier guetA'.

Raccordement entre deux arcs circulaires

Les moyens de calcul modernes autorisent de plus en plus I'utilisation de formules
complexes. Ainsi, pour les tracés routiers, il devient courant de remplacer les aligne-
ments droits par des courbes de trés grand rayon permettant de mieux s’adapter aux
contraintes du terrain. Le cas d’'un raccordement progressif entre deux arcs circulaires de
méme sens, courbe en ove, ou de sens contraire, courbe en S, se rencontre donc plus
souvent.

Cercle osculateur d’une clothoide

C’est le cercle de rayartangent en P a la clothoide.
Dans le repére (O,X,y), les coordonnées du centre de
ce cercle sont :

Xc =Xp—Tr.8INT,
Ye =Yp +I.COST.

En utilisant les expressions développées oety,
(voir § 6.2.3), on obtient, en fonction d¢ abscisse
curviligne de P :

Fo. 874, Cordo 0S| — <17 551240 + 51345608 —
Yo = Alls, + 5,324 A —S.7/2688A° +
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Distance entre les centres C et C'

La distance entre les centres C effig. 9.75.) est CC= j(xc—xc.)2 + (yc—yc.)2 .

En négligeant les termes du second ordre et en travaillant sur la clothoideditén
démontre, avet=s. —s., que

4 2 4 2
cc? = r—r’2—2rr't—[1—D§-+ﬂQﬁ+D—3-+3_49+_312 O LD}
( ) 24 g s0U 1o 175 35 DEEMD

rr'
(r —r')2
en S.r etr’ sont les rayons des cercles osculateurs en Pseir a clothoide unité =
RIAZ etr' =R/A?,

, par convention on@> 0 pour une courbe en oveget 0 pour une courbe

Calcul de la différence d’abscisses curvilignes t entre C et C

Pour calculer t, difference d’'abscisse curviligne- s, on fait intervenir la plus courte
distanceD entre les deux arcs de cercle ; on arrive a I'expression suivante de t :

4 2
r = A+§@+EDQ\2+£E@+QZE+_P_24 BA3

24 2Ly 50 35077 10 5
avec: A = M etp = _RR
RR 2
(R-R)

Courbe en "ove”

PR =
Xg* XC
Fig. 9.75. : Différents raccordements de cercles par une clothoide

Comme on peut le voir sur la figure 9.75., orba= CC —R—-R etp > 0.

Pour une courbe en S, on convient uest négatif ; par suite = CC -R+R etp<0.
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On connait donc la différence d’abscisse curviligae, —s.. en fonction des données
CC, R etRqui fixent les deux arcs de cercle a raccorder. Cela permet de déterminer le
parametréA de la clothoide de raccordement.

En observant la figure 9.75., on remarque que si la clothoide est unique, il est possible de
la disposer de deux maniéres différentes symétriquement par rapport a la ligne des
centres CC; il existe donc deux solutions d’'implantation (voir fig. 9.81.).

Paramétre A et longueur L de Ia clothoitde de raccordement

Pour calculeA etL on utilise la différence d’abscisse curviligne

t=sC—sC,=l——1-=r'_r = AR=R goi A = (R
r r' rr' RR R —-R
La longueur du raccordement devient : L = tlA

Cette clothoide est unique si 'on fixe la distance,d€s rayonR etR'. A etL sont
calculés a partir devu au paragraphe 6.2.7.3.

En faisant tendr® vers I'infini, on peut obtenir les expressions valables pour le raccor-
dement entre un alignement drigit= e et un cercle de raydR: A tend verdD/R, p tend
vers 0t tend versV/R.

Donc :A* = 24[DR3 + 3R+ &EID?’RJ etl =A2/R.
14 2695

En posanD =R+ d, on obtient une expression d&etL en fonction du ripagé.
Détermination et piquetage de la clothoide

Raccordement entre un alignement et un arc de cercle

Les données sont généralement (fig. 9.76.) les alignements, donc le sommet S et I'angle
¥, le rayonR de I'arc a raccorder et la longudude raccordement, qui sont fixés par le

type de route (voir les tableaux du paragraphe 6.1.2). On en déduit le paraetdae
parameétres de la clothoide énumérés au paragraphe 6.2.5. On peut ensuite calculer les
coordonneéess, yp) d'un point P quelconque dans le repere (O,x,y)'aaRs (OX',y').

Implantation depuis 0 ou 0’

Le plus simple est de prévoir une implantation en coordonnées rectangulaires données
par les formules du paragraphe 6.2.3 ou en coordonnées polaires déduites des rectangu-
laires ou encore calculées par les formules du paragraphe 6.2.4. L'implantation se fait a

1 Pour le détail de toutes les démonstrations, voir I'article « clothoide unique de raccordement entre
deux circonférences » paru dans le n° 16 de la g\
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partir de I'origine du raccordement O ou O’ directement dans le repére (O,x,y) de calcul
du raccordement.

Positionnez le point O sur I'alignement SO
en chainant depuis S la distance SQ =
R.ssin 1 + (R + d).cotan{/2) (voir § 6.2.5);

si le sommet S n’est pas accessible, on utji-
lise la méthode vue au paragraphe 5.1, |a
savoir : station en O, référence sur 'aligne
ment SO et implantation directe des point
en coordonnées(y) ou C, w).

Ur

Cela permet d'implanter des points régu
lierement espacés sur 'arc de clothoide en, FL \\\
faisant varier I'abscisse curviligns de F S
maniére linéaire, voir 'exemple du para-
graphe 6.2.9.

Fig. 9.76. : Piguetage d'une clothoide

On contréle les distances entre points suf
le terrain. Si I'on implante directement en
coordonnées rectangulaires, on peut aussi contrbler les longueurs des cordes dont les
valeurs sont déduites des coordonnées.

On peut implanter en méme temps l'arc de cercle ainsion calcule les coordonnées

de plusieurs points de I'arc de cercle dans le repéré yF)xen vue d’une implantation

par abscisses et ordonnées sur la tangente (§ 5.4.2.2), 'angle aw@atreconnu. On
effectue sur ces points un changement de repére (voir tome 2, chap. 5, § 8.2)yg (F,x

vers (O,x,y) par translation de vecteur FO et rotation d'angldenné en conventions
mathématiques (voir les exemples présentés au paragraphe 6.2.9). Certains points de
I'arc de cercle peuvent étre implantés depuis O et depuis O’ pour un contréle.

On pourrait de méme implanter le deuxiéme arc de clothoide depuis la station en O : les
coordonnées des points du deuxiéme arc sont transformées par translation de \@cteur O
(X = X5 —X 5. €COSY; Yo = X &.SiNY) suivie d'une rotation d’anglg

Cette derniere méthode est a éviter puisque I'homogénéité en précision n’est pas con-
servée pour les points les plus éloignés. De plus, il est rare que la visibilité permette une
implantation en une seule station.

Implantation depuis un point quelconque P

Si pour des raisons de visibilité, on doit implanter le raccordement depuis un point
guelconque de I'arc de clothoide, on positionne ce point P depuis une station ern O ou O
et I'on calcule a nouveau les coordonnées des points a implanter dans le reigré) (P,

Ceci s'effectue par changement de repére, translation de vecteur OP et rotation d’angle
T, (fig. 9.77.).
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Sur le terrain, I'opérateur implante le point
P depuis O, par exemple en coordonnées
polaires € ; w, ). Ensuite il stationne sur P
et positionne I'angle 300 +{— w;) sur le
point O ; le zéro du limbe est alors sur I'axe
Py'. Cela permet d'effectuer par exemple
une implantation depuis F ou, point plus
central que O ou'O

Fig. 9.77. : Piguetage d’'une clothoide

Raccordement entre deux cercles

On connait la position des centres des cercles C ainGi que les rayonR et R’
(fig. 9.78.).

Fig. 9.78. : Piquetage d’'une clothoide raccordant deux cercles

On calculet (8 6.2.7), on en dédukt etL.

On détermine ensuite les coordonnées de tout point de la clothoide (formules du para-
graphe 6.2.2) dans le repére (O,X,y).

Le probléme est que O, point d’inflexion, n’est pas connu. Il faut donc commencer par le
positionner.

Implantation de 0

Il faut calculer les coordonnées des points F' atdfs le repére (O,x,y) (formules du
paragraphe 6.2.2). Leurs abscisses curvilignes ssrt A? /R ets. =A?/R.
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On connait I'angle des tangentes aux points F paFrapport a I'axe Oxz.et1'. On en
déduit les coordonnées des centres C enh@tilisant les formules du paragraphe 6.2.7.1.

On peut calculer les anglé=t @', soit : tan@=x./y. et tand =x./y..

On en déduit une implantation de I'origine O depuis le point C : station au point C puis
ouverture de I'angle 400 —a(- 6) depuis une visée sur C’ et implantation a la distance

OoC = A/xé+y(2: .

Le contrble s’effectue depuis:Cangle ouvert en Cdepuis C sur O doit étré'(— a) et

la distance OC= xé + yé .

Implantation de la clothoide depuis I’origine 0

On connait les coordonnées cartésiennes ou polaires de tout point de la spirale dans le
repére (O,x,y). On stationne donc O, on affiche I'aigar C ou I'angle 200 €' sur C

de maniére a positionner le zéro du limbe sur I'axe Oy. On peut ensuite implanter tout
point de la clothoide en coordonnées rectangulaires ou polaires dans le repére local
(O,x,y). L'avantage de cette méthode est de disposer d’un point central.

Implantation de la clothoide
depuis F (ou F’) ou depuis un point quelconque P de la clothoide

On implante le point F depuis une station en C : pour cela, on ouvre d’'un angle de 400 —
a + tdepuis une visée sur le poiritél on positionne le point F a la distafté&n station

sur F, on positionne le zéro du limbe sur le point C de maniére a travailler dans le repére
(F,X,y'"). On implante ensuite chaque point de la clothoide aprés avoir transformé les
coordonnées calculées dans le repére (O,x,y) vers le repéerg' Yfpar translation de
vecteur OF puis rotation d'un angtévoir les exemples exposés au paragraphe 6.2.9).

Applications

Raccordement entre deux alignements

Sur une route de type L80, il faut raccorder deux alignements faisant entre eux un angle
de y=157,3233 gon par un cercle de rayr 400 m. Le dévers en alignement est de

2,5 %. Les tableaux du paragraphe 6.1.2.5 fixent la longueur minimale de raccordement
comme suit L, = sup(14 .9, — P, | ; R/9).

Le dévers maximal est de 7 % + (2,5 % — 7 %).(400 — 240)/(650 — 240) = 5,2 %.
DonclL,,, = sup[400 /9 = 44,44 m ; 14.(5,2 — (-2,5)) = 107,8 m] = 107,8 m.
Le parametre de la clothoide est dérie 207,65 m.

La condition d’existence est< 400/ 10 ./[(200-y)Ot/2] =327,5m.
La condition de visibilité esA > R/3 = 133,33 m.
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1 - On choisit un raccordement symétriquece qui implique une valeur unique de

On choisit poudA la valeur 210 m, valeur entiére pour simplifier les calculs. La longueur
de raccordement est aldrs 110,25 m. Les tableaux suivants donnent les parameétres du
raccordement progressif et du raccordement circulaire.

Autres parametres de la clothoide : Parametres de I'arc raccordé :

Paramétres Valeur Paramétres Valeur
T(gon) 8,7734 a (gon) 25,1299
X (m) 110,041 Longueur (m) 157,896
¥ (m) 5058 Corde FF' (m) 156,872

Ripage d (m) 1265 Fleche (m) 7,766
xc (m) 55,090
yc (m) 401,265
Xs (m) 194,861

Corde OF (m) 110,157

Angle @ gon 2,9240

On commence par implanter O a la distang&lXsommet S connu.

Sur le tableau de piguetage, on choisit d'implanter OF et I'arc circulaire depuis O. Le
troncon OF sera implanté depuis' @vec un contrdle de certains points de I'arc circu-
laire. On choisit de placer un point tous les 25 m sur la spirale et un point tous les 40 m
sur I'arc de cercle (fig. 9.79.). Le tableau de piguetage suivant est calculé pour une station
au point O avec un angle de 100 gon affiché sur le sommet S.

Clothoide Arc circulaire
Li(m) | x(m) | y(m) | Dh(m) |Hz(gon)| Li(m) x (m) y (m) | Dh(m) | Hz (gon)
25,000 | 25,000 | 0,059 25,000 | 99,8496 | 150,250 | 149,321 | 12,523 | 149,845 | 94,6734
50,000 | 49,996 | 0,472 49,998 | 99,3985 | 190,250 | 187,660 | 23,873 | 189,172 | 91,9447
75000 | 74,970 1,594 74,986 | 98,6467 | 230,250 | 224,674 | 38,993 | 228,032 | 89,0602
100,000 | 99,872\ 3,776 99,943 | 97,5943 | 268,146 | 258,183 | 56,660 | 264,327 | 86,2471
110,250 | 110,041 | 5,058 110,157 | 97,0760

H
Les points du raccordement circulaire sont obtenus par translation de vieGeur et
rotation d’angle .

Les deux troncons OF et étant symétriques, leurs parameétres sont identiques. Seules
les ordonnéey changent pour le troncon'® (clothoide a droite) : les ordonnégs
deviennent négatives et les angles polawaBimplantation sont retranchés a 200 gon
pour obtenir les valeurs a implanter dans le repére’ (D).
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Fig. 9.79. : Clothoide symétrique

Ces calculs peuvent étre réalisés a I'aide du tableau CLOTHO.XLS fourni sur le
E? cédérom. Le tableau comprend trois feuilles : une pour les clothoides symétri-
Excel 7 ques de raccordement entre deux alignements, une pour les clothoides dissymé-
triques et une derniére pour les raccordements entre deux cercles.

ﬁ On ne peut pas utiliser directement AutoCAD LT pour calculer la clothoide. En

£ revanche, on peut I'utiliser pour dessiner le raccordement et obtenir les coordon-
nées des points a implanter dans n'importe quel repére. L'environnement de
travail est le suivant : angles en grades, zéro au nord, sens horaire, longueurs a
trois chiffres aprés la virgule et angles a quatre chiffres.

datolAD LT

Par exemple (fig. 9.79.), dessinez les alignemeht&NEC d’un point quelconque au
point @200,0] au point@200<57.3238.. Changez de repereSCUI Originel a
I EXTrémité de (point O).

Dessinez le cercle a raccordEERCLE] de centré5.090,401.268.

Placez tous les points calculés du raccordement en clothoide : comR@HIE].
Changez l'aspect des points dans FORMAT / STYLE DES POINTS (choisissez par
exemple la croix) puis demandez une régénération du dessin (comREGHEN ).

Construisez les points du deuxiéme arc de clothoide par symétrie (conivh&@iE )
d’axe la ligne passant par GENre du cercle de raccordement et le somm&>Sré-
mité de...).

Reliez les points de la clothoide par une polyligh®LYLIGNEI du pointNODal de...
Arcld au pointNODal de... etc. jusqu’au point F puis passez directement au paint F
poursuivez sur les points de I'arc de clothoide symétrique pour terminér en O

On peut placer des points régulierement répartis sur I'arc de cercle grace a la commande
DIVISER. Notez que les points seront alors différents de ceux du tableau d’implantation
précédent qui sont répartis tous les 20 m. Ici I'arc sera divisé en un nordlaes
d’angles au centre égaux...

Les coordonnées de tous les points peuvent ensuite étre obtenues (cortidiande
NODal de ...) dans le repere d'implantation choisi : pour implanter toute la clothoide dans
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le repere centré en F et d’axe x sur la ligne OF, dessindzZlIGRE] deEXTrémité de...
aNODal de... Puis changez de repeBCU] OBjet et cliquer sur la droite OF vers F.
Lisez enfin les coordonnées cartésiennes et polaires des points a impRearsitg
point).

2- La présence d’'un obstacle oblige a prengrgaccordement dissymeétriquece qui
implique le choix de deux paramétiest A’ différents pour chaque clothoide.

Si I'on gardeA = 210 m,A’ vérifie : A’ < [(200 —y). TLR¥100 —A?)]¥2 = 412,82 m. On
choisitA’ = 300 m. Les longueurs de raccordement kontl 10,25 m ek’ = 225,00 m.

Parametres des deux clothoides : Parametres de I'arc de cercle :
Paramétres Clotho. 1 Clotho. 2 Paramétres Valeur
T(gon) 8,7734 17,9049 a(gon) 15,9984
X (m) 110,041 223,227 Longueur (m) 100,521
Ye (m) 5,058 20,975 Corde FF' m) 100,256
Ripage d (m) 1,265 5,259 Fleche (m) 3,153
xc (m) 55,090 112,204
¥e (m) 401,265 405,259
X (m) 194,861 253,366
Corde OF (m) 110,157 224,210
Angle & (gon) 2,9240 5,964

Sur le tableau de piquetage, on choisit d’'implanter OF et I'arc circulaire depuis O. Le
trongcon O'F’ est implanté depuis O’ avec un contrdle de certains points de I'arc circu-
laire. On choisit de placer un point tous les 25 m sur les spirales et un point tous les 30 m
sur I'arc de cercle (fig. 9.80.). Le tableau de piquetage de la clothoide 1 est identique a
celui de I'exemple précédent, pour le raccordement symétrique.

Le piquetage de la clothoide 2 et de I'arc de cercle sont réalisés a partir d’'une station en
O’, avec un angle de 100 gon affiché sur le sommet S.

Clothoide 2 depuis O’ Arc circulaire depuis O’
Lifm) | x(m) | y(m) | Dh(m) | Hz(gon) | Li(m) | x(m) | y(m) | Dh(m) | Hz (gon)
25,000 | 25000( -0,029| 25000 | 100,0737| 235521 | 233,294 | 24,028 | 234,528 | 106,5338
50,000 | 49,999 | -0,231| 50,000| 100,2947 | 265,521 | 261,520 | -34,173 | 263,743 | 108,2719
75000 | 74,993 | -0,781| 74,997 | 100,6631 | 295,521 | 288,905 | —-46,404 | 292,608 | 110,1388
100,000 | 99,969 | -1,851| 99,986 | 101,1789 | 325,521 | 315,297 | -60,653 | 321,078 | 112,0987
125,000 | 124,906 | -3,615 | 124,958 | 101,8420
150,000 | 149,766 | —-6,243 | 149,896 | 102,6522
175,000 | 174,494 | 9,904 | 174,775 | 103,6096
200,000 | 199,015 | 14,763 | 199,561 | 104,7137
225,000 | 223,227 | 20,975 | 224,210 | 105,9643
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Fig. 9.80. : Clothoide dissymétrique

Le point F est implanté depuis les points O et®qui en permet un contrble.

Il est possible de compléter ce contrdle en stationnant un point implanté quelconque et
en relevant la position de tous les autres points implantés (y comprisfQ,Fet C s'il

est accessible). L'obtention des coordonnées théoriques peut avantageusement étre réa-
lisé a l'aide d’AutoCAD LT par changement de repere, comme pour I'exemple de la
clothoide symétrique.

Raccordement entre deux cercles

Considérons deux arcs circulaires a raccorder :

. Premier arc de centre C (254,88 m ; 941,74 m) et de RyoA80 m,
. Second arc de centré (363,24 m ; 102,78 m) et de rayBh= 350 m.

Le raccordement a effectuer est en forme de S. Calculez le paramétre de la clothoide
unique de raccordement et donnez un tableau de piquetage depuis le point d’inflexion O.
Prévoyez un contrdle. Pour le calcul du param@tie raccordement étant en forme de

S, le rayorR est négatif dans les calcits= — 350 m.

Distance C’C (m) 845,929 Parameétres des deux troncons de clothoide
Distance minimale D (m) 15,929 Paramétre 1¢" troncon 2¢ frongon
Lambda (1) 0078697 Rayon R (m) | 480,000 ~350,000
Rho (p) -0,243867 Longueur L (m) | 117,953 —161,764
t 1,175559 Angle (1) (gon) 7,8220 14,7118
A (m) 237,944 Ripage d (m) 1,207 -3,109
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Le tableau ci-dessous fournit les coordonnées des points caractéristiques dans (O, X, y) :

Points x (m) y (m)
Centre C 58,947 481,207
Point F, 117,775 4,826
Point F, -117,775 4,826

Centre C’ -80,738 -353,109
Point F/, —160,903 -12413
Point F/, 160,903 -12413

A ce stade, il existe deux solutions possibles pour positionner le raccordement : elles sont
symetriques par rapport a la ligne des centreseE@troduisent donc deux point F, (F

et ) et deux points 'HF, et F,) dont les signes des abscisses sont opposés dans le
repére (O,x,y). Il existe deux repéres,(0,y) et (G, X, y') symétriques par rapport a la

ligne des centres'C (leurs axes ne sont donc pas paralléles). Les coordonnées des points
F, et F, sont données dans le reperg, (Qy), celles des points A, dans le repére (O

X', y') (voir fig. 9.81.).

Les coordonnées en repére général (O, X, Y) des points de tangence et du point
d’inflexion peuvent se calculer de deux maniéres :

. Premiére solution

Pour passer du repére (@, y) au repere général, il faut effectuer une rotation d’angle
(Goc —a) avec : gisemer. . (en repere genéral) = 391,8227 gon ;
a est le gisementg. (en repére local (Qx, y) ou bien (Q X, y)).

a se calcule para = arctan[(58,947+80,738)/(481,207+353,109)] dw& 10,5607
gon.

Donc l'angle de rotation cherché a
pour valeur G..— a) = 381,2620
gon

Les coordonnées dg A’ et C dans
le repere (Q X, Y) apres rotation
sont les suivantes :

F, (111,310 m; 38,785 m),
F,(-150,382 m ; —58,558 m),

C (-83,188 m ; 477,614 m).

Pour passer en repére général, on

effectue une translation de vecteur
—> —_— =

0,0 = 0,C+ CO.

Fig. 9.81. : Deux solutions de raccordement
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On obtient finalement, en repére général :
F, (449,378 m; 502,912 m) ; 187,686 m ; 405,568 m) ;,@338,068 m ; 464,126 m).
. Seconde solution

Pour passer du repere (O, y') au repére général, il faut faire une rotation d’angle
G+ a = 12,3834 gon. Par le méme raisonnement, on arrive a :

F, (178,262 m ; 467,894 m) ; 456,100 m ; 440,237 m) ;, 295,775 m ; 458,664 m).

Ces derniers calculs (changements de repére) peuvent étre effectués a l'aide
il d’AutoCAD LT. L'environnement de travail est identique a celui du paragraphe
T 6.2.9.1.

En repére local, le dessin du raccordement s’effectue comme suit (premiére solution
seulement) :

. ligne CC : LIGNE du point 58.947,481.207 au point -80.738,-353.109 ;
. points O, F et & POINT J117.775,4.826100-160.903,-12.418100,001

Tracez la ligne des centres en repére génér@NE du point254.88,941.7d au point
363.24,102.78

Zoom] Etendu] suivi deZoon1 0.8X1 pour voir 'ensemble du dessin (fig. 9.82.).

DEPLACER] les points F, Fet O depuis le point C en repérg
local vers le point C en repere général.

ROTATIONI des mémes points F; Bt O autour de C, option
Référencél : angle de référence ligne Céh repéere local, nouvel C
angle : ligne CCen repére général. =+

Les points F, Fet O sont a présent tous en repére général ; prendre
leurs coordonnées avec la commatiglel NODal de... + oF C
= ﬂ%

Pour obtenir la deuxiéme solutidvi|ROIR des points F,'Fet O
par rapport a la ligne CQl est également possible de préparer lg c+
piquetage et son contréle sur DAO en calculant la position de

plusieurs points des raccordements OF et ;Qihaque demi- Fig. 9.82.
raccordement peut étre considéré comme un raccordement a un
alignement droit ; les calculs sont donc les mémes que pour
I'exemple précédent (§ 6.2.9.1). Placez ces points dans le repére local avant de déplacer
les points F, Fet O vers le repére général et déplacez les avec les autres vers le repére
général. On obtient ainsi les coordonnées en systéme général des points a implanter.

Pour le contrble, effectuez un changement de repére vers la station d’ou I'on souhaite
effectuer ce contréle.
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Le tableau de piquetage suivant est obtenu grace a la feuille de calcul des
ﬁ? clothoides symétriqgues du tableau CLOTHO.XLS : entrez un pararetre
Excel7  =237,944 m et un raydR= 480 m pour obtenir le trongon OF de la clothoide ;
changez le rayon polR =350 m pour obtenir le troncon Ofattention aux
signes !).

Le tableau ci-aprés donne le piquetage en coordonnées locales et générales de la premiére
solution depuis une station au point O.

Lim | x(m [ y(m) | Dh(m) [ Hz(gon) | X(m) | Y(m) | G(gon)
Troncon OF
25,000 25,000 0,046 25,000 | 99,8829 | 361,979 | 471,423 | 81,1449
50,000 49,998 0,368 49,999 | 995315 | 385809 | 478983 | 80,7935
75,000 74,981 1,242 74,992 | 98,9459 | 409,464 | 487,067 | 80,2079
100,000 99,922 2,942 99,965 | 98,1261 | 432,839 | 495,930 | 79,3881
117,953 117,775 4,826 | 117,874 | 97,3930 | 449,378 | 502912 | 786550
Troncon OF’
25,000 -25,000 -0,046 25,000 | 299,8829 | 314,156 | 456,830 | 281,1449
50,000 -49,998 -0,368 49,999 | 2995315 | 290,327 | 449,270 | 280,7935
75,000 —74,981 -1,242 74,992 | 298,9459 | 266,672 | 441,186 | 280,2079
100,000 -99,922 -2,942 99,965 | 298,1261 | 243,296 | 432,323 | 279,3881
125,000 —124,762 5742 | 124,894 | 297,0723 | 220,337 | 422,437 | 2783343
150,000 149,409 —9,907 | 149,737 | 2957848 | 197,958 | 411,301 | 277,0468
161,764 -160,902 | -12,413 | 161,380 | 2950983 | 187,686 | 405568 | 276,3603

Pratiqguement, I'opérateur implante O depuis C 6avec un contrdle depuis Gu C.
Ensuite, en station sur le point O, I'opérateur affiche le gisement OC sur le point C, soit :
Ggc = 389,0219 gon. Puis il implante les points en distaneggisements.

Le contrdle peut étre réalisé depuis@ relevant les coordonnées en repére général d’'un

certain nombre de points implantés. D’ou l'intérét pour tout chantier de disposer des
coordonnées en systeme général de tous les points.

Variation progressive du dévers

Le dévers doit aussi étre introduit progressivement entre I'alignement et I'arc de cercle :
cela fait partie des hypotheses permettant d'établir I'équation de la clothoide (§ 6.2.2).

Sur I'arc de cercle, le dévers reste constant. Sur I'alignement droit, il a aussi une valeur

constante. Il doit donc passer sur le raccordement progressif d’'une valeur minimale en
alignement a une valeur maximale sur la courbe circulaire.
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arc de cerct®
Alignement — - Clothoide .
SO ?}a
F o9 0§ F F F o+ =
(‘\‘ (‘\‘ T O‘ E + 13.78m
Fig. 9.83. : Vue en plan du raccordement progressif

Sur I'exemple du paragraphe 6.2.9.1, le dévers minimal en alignement droit, sur le cété
de la chaussée qui passe en extérieur du virage, est de — 2,5 % (ce signe correspond a la
convention indiquée au paragraphe 6.1.2.5 si I'on parcours le virage dans le sens OF ;
fig. 9.83.). Ce dévers doit passer a la valeur + 5,2 % (arrondie a + 5,5 %) dans le virage.
La variation est donc de 5,5 — (- 2,5) = 8 % et doit se répartir sur la longueur du
raccordement progressif, soit 110,25 m donc a raison de 1 % tous les 13,78 m.

Pratiquement, il existe deux solutions :

. soit on commence a inverser le dévers sur la voie extérieure du virage jusqu’a rat-
traper la valeur de dévers de la voie intérieure, ici + 2,5 %, et ensuite on déverse la
chaussée sur toute sa largeur (fig. 9.83.) ;

. Soit on fait basculer symétriquement les deux voies de la chaussée autour de I'axe
central.

S'il n'y a pas de raccordement progressif, le dévers débute sur I'alignement droit pour
atteindre sa valeur maximale au début de I'arc de cercle du virage.

Raccordement en profil en long

Aprés avoir vu en détail les raccordements en planimétrie, sont abordés dans ce para-

graphe les raccordements dans le sens du profil en long, c’est-a-dire entre les pentes et
les rampes.

Le tracé et la terminologie des profils en long sont abordés au chapitre 10, paragraphe 2.
Raccordement théorique

La propriété que doit assurer la courbe de transitidp@&fmettant de passer de la rampe

AT a la pente TB (fig. 9.84.) est d’assurer un taux de changement de pente constant.

Ainsi le passage de la pemtepositive par convention a la pemptenégative, sera le plus
progressif possible. Dans le repére (O, X, Z) associé au profil en long, on peut exprimer
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dz ’z
la pente pap = ax ; la variation de pente est dogez , soit la dérivée seconde de

dX
I'altitude Z par rapport a I'abscissé

Rampe (p%) Pente (p'%)

Fig. 9.84. Profil en long

2
Si la variation de pente est constante, altﬁé K d'oll Z=K.X?/2 +K'.X +K".
dXx

C'est I'équation d’une parabole d’axe de symétrie vertical qui est la courbe cherchée.

Remarque

Dans la pratique, le raccordement circulaire est plus simple a mettre en place (surtout
en informatique). On assimile donc souvent la parabole théorique & un arc de cercle au
voisinage du raccordement puisque les rayons sont trés grands, généralement supé-
rieurs a 1 500 m (revoir les tableaux du paragraphe 6.1.2.4). Les calculs ou les cons-
tructions graphiques sont alors ceux traités au paragraphes 5.

Propriétés de la parabole

On considére une parabole d'axe
vertical tangente en S a l'axe des
A Parabole abscissex (fig. 9.85.) et d’équa-
z tionz=a.x?dans le repére (S, X, z)
' associé a cette parabole ; S est le
sommet de la parabole.

zp

La pente en un point quelconque P
de cette parabole est le suivant :

| Z =2ax

/2

i L'abscisse du point A de rencontre
des tangentes se calcule ainsi :

Fig. 9.85. : Raccordement parabolique (zr —=2y) | (G —X,) = 2aXs,
(zr —zy) | (Xp —X,) = 28X
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X1+ Xp
2
Donc : 2, = Z + DXy —X7)

— 2 — 2 i . -
Comme z. =ax;?, z, =axX.? onobtient:| X, =

Le point A est le point de rencontre des pentes a raccorder. Il est situé a la verticale de A
. Léquation du cercle le plus proche de la parabole autour de S-eRf(+ x* = R
On prend : R < 0 si la concavité est tourné vers le lrségatifs) et

R > 0 si la concavité est tournée vers le hapbgitifs).

En développant, on obtientZZ — 2R+ R? + x> =R? d’'oll 2zR .(1—%Q ) =X2.

Le terme £/2R) étant petit devant 1, les rayons de raccord utilisés étant grands, on
obtient I'’équation suivante qui correspond a la parabole la plus proche du cercle de rayon
choisi :

2 N _ X
Dans le repére local (S, x, z) ;| Z = ;_R dou p =2z = g ICIR<0
X—Xg)?
Dans le repére général (O, X, 2)2—Z, = %

Le repere général (fig. 9.85.) est associé au profil en long ou au projet ; I'origide des
est soit le niveau 0, soit le plan de référence adopté pour le projet et l'origine des
abscisseX est celle du projet ou celle du profil en long étudié. Le plan de référence est
aussi appelé plan de comparaison.

Remarque

On arrive au méme résultat en reprenant I'équation générale de la paraloté2
+K.x +K' et en écrivant que pour= 0:z= 0 (sommet S de coordonnées (0,2)),
= 0 (tangente horizontale en &),= 1R : courbure de Hen S. Cela donnek” =K
=0etk=1R.Donc z=x?/ (2R).

. Positions relatives du cercle et de la parabole

2
En étudiant le signe de la différenEzbarabme— Zeorcle = ;(_R_(Ri A Rz—xz)} on peut

remarquer que le cercle est a I'intérieur de la parabole (fig. 9.86.), ce qui impligRe que
est le rayon minimal du raccordement (ce qui va dans le sens de la sécurité...).

Démontrons ce résultat : pour une abscigseche de I'origine et trés petite par rapport
au rayonR, on peut écrire :
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2 / 2
_ X X
Zparabole_ Zeercle ™ ﬁ -R*R. [1- EZ y

2 2 4
X X 0

X
Zparabole_ Zeercle™ ﬁ -RtR %1 - £|_:\>—2 - éEZD.

Cela donne deux solutions :

4
X . o
Zparabole_zcercle: - 8_R3 <0 (pres de l'origine S),

Zyarabole™ Zeercle= — R <0 (zone diamétralement

Fig. 9.86. : Parabole et cercle opposée a l'origine S).

Dans tous les cas, on verifie Qg o< Zerqe- L€ Cercle esta l'intérieur de la parabole.

. La distance horizontaleD entre les points de tangence T et T8e calcule comme
suit :

Les coordonnées de T sonk, §/; = x;%/(2.R)), la pente en T egt=X;/R doncx; = p.R.
Les coordonnées dé 3ont : &, Y; = %;.%/(2.R)), Pente en Tp' =x./Rdoncx; =p'.R.

Donc: | D=k =X |=R. (@ —-p)| | R petp’sont des valeurs algébriques.

Grace aux relations démontrées dans ce paragraphe, il est possible de positionner les
points de tangence T et & partir de la connaissance des pentes a raccorder et du rayon
choisi lors du projet.

Implantation du raccordement en profil en long

Implanter un raccordement en profil en long, revient a positionner un point P quelconque
de I'axe du projet dans le repere (O, X, Z) associé au profil en long étudié (fig. 9.87.).

Parabole

Z)\ o
Zo—— -
.
PJQ N
RN \ \
i \\\ ‘ // |
f N ! S
i o koW
,,,,,, S T U I [
XT ><P XS XT’

Fig. 9.87. : Calcul du raccordement parabolique

470 TECHNIQUES D’ IMPLANTATION



Les deux pentes a raccorder sont définies en général par les coordretégsi’'une
extrémité et leur pourcentage on peut donc en déduire leur intersection A.

. I'équation de la premiére tangente 2stp.X + b ; commeb = Z_ —p.X , on en déduit
queZ =p.(X=Xg) + Z¢.

. l'équation de la deuxiéme tangente 2st p'.X + b’; commeb' = Z_, —p'.Xg, 0n en
deduit queZ = p'.(X = Xg) + Z¢.

On obtient ;| X, = b'—b et Z,=p.X, +b | ouencorez, = M )

p-p pP-p

ConnaissanD = |R.(p'=p)|, on calcule T et'T: X, =X, =DI2;Z, =p. X, +b

Xp =X, +DI2;Z;, =p. X, + D'

Notez que, dans le cas de la figure 9.87., o0R& 0,p > 0 etp' < 0.

On peut a présent calculer les coordonnées du sommet S :

2 2
- _ X _ R .y _ —
23221~z =2~ 5L =2~ BF (X=X % =X ~pR
. X2 2R
ou bien : zszzT,_zT,zzT,_jq’ = T,_pT Xs= Xy =X = Xp —p.R
, . , . - (Xp —Xo)°
Enfin, pour tout point P d’abscisXgfixée, on a Zp—Zg = S0
2R

On peut étre amené a calculer la distancé #gpelée abaissement et donnée par :

2 2 2

Xo X (X +D/2)
Dy =2, -2, =2z +pDR2-2& = ZL 4pp/2 -1 — =7
a2 o S TP 2R 2R P 2R

_ D _ Ry _p)?
= o = [5e-p)

Application

. Sur une route du type R60, une pente de 6 % de déclivité doit étre raccordée a une
rampe de 5 % de déclivité. Les pentes a raccorder, figurent sur le profil en long
(fig. 9.88.). Définissez la position des points caractéristiques de ce raccordement. Le
raccordement est en angle rentrant, son rayon minim#& est500 m. Effectuez les
calculs avec cette valeur minimale. Ci-dessous est donné le profil en long avant le
calcul du raccordement.
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Echelles

N

10m

)/

Plan comparaison: 500.00

510.30
507.01

Cotes projet

Terrain naturel

507.75
506.30

~ [509.12(508.07

3

IS

Numéros des profils

41.08

Distances cumulées

3
51

~ >

0.00 0.00] —* [510.75|512.76

156.70

5
95.
330.31

Distances partielles| 4573 1 49.78 61.19 73.63
.

|
1

Déclivité du projet

Alignements, courbes

Fig. 9.88. : Profil en long avant I'étude du raccordement

Le calcul de la position du point A, intersection des pentes, s’effectue comme suit :

. pente p=-0,06 eb=510,30 + 0,06 . 41,08 = 512,765 ;
. rampe p' = 0,05 et b=507,01 - 0,05 . 309,07 = 491,557.

Donc: X, = (491,557 — 512,765) / (— 0,06 — 0,05) = 192,800 m ;
Z, =— 0,06 . 192,800 + 512,765 = 501,197 m.

Le calcul de la distance horizont&leentre points de tangence s’effectue ainsi :
D =[1500 . (0,05 + 0,06)|, sdt= 165,00 m.
La position des points de tangence T et T’ se calcule ainsi :

. Coordonnées de T (sur la pente) X; = 192,80 — 165,00 /2 = 110,30 m,
Z,=-0,06.110,30 + 512,765 = 506,15 m.

. Coordonnées de' Tsur la rampe) : X;. = 192,80 + 165,00 /2 = 275,30 m,
Z, =275,30.0,05 + 491,557 = 505,32 m.

Position du sommet S, calculé depuis le point T et vérifié depuis le point T :

. depuislepointT: Xs=110,30 + 0,06.1500 = 200,30 m,
Zs = 506,15 — 0,061500/2 = 503,45 m.

. depuis le point T: Xg= 275,30 -0,05.1500 = 200,30 m,
Zs = 505,32 — 0,051500/2 = 503,45 m.
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Pour le piquetage de neuf points sur le raccordement parabolique, on place un point tous
les 16,50 m. On peut voir sur la figure 9.89. le résultat de ce piquetage sur le profil en
long.

. Abscisse | Altitude . Abscisse | Altitude
Point (m) (m) Point (m) (m)

P1 126,80 505,25 P6 209,30 503,48
P2 143,30 504,53 P7 225,80 503,67
P3 159,80 504,00 P8 242,30 504,04
P4 176,30 503,64 P9 258,80 504,59

P5 192,80 503,47

k |
)
! ! /1
)
Echelles | | |
| | | I /:/ |
| | '
! |
10 | | It M ¥ | H
" ! | [ N 1 ! |
| | | | ,
Plan compargison : 500.00 m ! : : : :
2 2 2 i 2 RS
Cotes projet | 3t | 2 | 5 | é I é §
H
2 IN ‘ﬂl OI = I\I KD: o~
Terrain naturel |3 15 2 2 z 2 z
e @
H 2 8 g g B, g
Numéros des profils| 12 13 l4 '5 '6 7
8 8 |8 o 3 R 8 5
Distances cumulées|S Sl al 2 Y g Al Rial & 2
T B | T
Distances partielles| 4573 | 49.78 ! 61.19 | 73.63 | 5266 | 47.32
. .
Déclivité du projet| —  sox | |t —
Alignements, courbes T}\ R=1500m, D=165.00m m

Fig. 9.89. : Exemple de raccordement parabolique

Le calcul de I'abaissement donbg,. = (- 0,06 — 0,05). 1500/ 8 = 2,27 m.

Cette faible valeur de I'abaissement malgré les conditions extrémes choisies dans cet
exemple montre que I'on peut confondre la parabole avec un cercle d&reyastant.

Attention aux erreurs classiques suivantes :

. oubli de 'amplification d’échelle ed en reportant les cotes sur le profil en long ;

. oubli des signes d&, p etp'.
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Lever du terrain naturel

Dans I'étude préliminaire de I'avant-projet sommaire, le profil en long et les profils en
travers peuvent étre simplement établis a partir d'une carte existante, en s’appuyant sur
les courbes de niveau et/ou les points cotés en altitude. Si aucune carte n’existe, on peut
avoir recours a la photographie aérienne et a la restitution photogrammétrique (voir
chap. 7, 8 5). On peut aussi recourir a la digitalisation (voir 'exemple au chap. 10, § 1.6)
d’une carte existante pour bénéficier des apports de l'informatique.

953 912.225
152 980.973 + + +

168.332 _,_,_,_,_,_,_.%SM 954 282.835

—— T T T 152 991.065

B OB 31 153.687
X1 21

\\ T T A A S

12 Profils| Abscisse| Points d'axe Gisements
curviligne| Est (m Nord (m) gon
0.00 53 910.13 |15 12.73]186.1594
113.25 54 020.39 [ 15 38.55] 186.3613
228.32 54 135.31 S 44.08 6.5133
335.58 54 236.35 | 152 918.42| 26.5203
442.39 | 954 336.77 | 152 873.99] 26.5205 52

- + + + +

~

[SEN[SNTE

Fig. 9.90. : Exemple d'implantation en coordonnées cartésiennes en systeme général

En phase de réalisation, le lever doit étre le plus précis possible : il est donc effectué sur

le terrain. On proceéde au piquetage d’'une polygonale de base dont les sommets sont
rattachés au systeme Lambert par les techniques abordées au chapitre 2 du tome 2,
paragraphe 1. La polygonale de base est généralement constituée d’'un cheminement a
longs coétés, de I'ordre du kilométre, rattaché tous les 5 km au systéme Lambert, et de

cheminements polygonaux (c6tés de 100 a 300 m de longueur) encadrés par les points du
cheminement & longs cotés (par exemple S13 et S14, fig. 9.90.).

Les sommets de la polygonale de base doivent étre positionnés hors de la zone de travaux
de maniére a assurer la durabilité des repéres pendant toute la durée du chantier. A ce
stade du projet, 'axe en plan est déja défini par les impératifs de visibilité, de déclivité
maximale, de rayons de courbure, etc. (voir § 6.1). Les coordonnées des points d’axe sont
connues ; ceux-ci sont régulierement répartis le long du projet. lls sont implantés et
nivelés a partir de la polygonale de base. De plus, a chaque point d’axe et a chaque
changement de pente, un profil en travers est levé : cela nécessite de stationner le point
d’axe puis de lever des points sur la perpendiculaire a I'axe en ce point. Pour gagner du
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temps, il suffit de calculer la position en planimétrie d'un certain nombre de points sur le
profil en travers et de les lever depuis une seule station ; par exemple, les points 11,12,
21 et 22 sont levés depuis la station S13 (fig. 9.90.).

On peut compléter les levers des lignes d’'axe et de profils en travers par des semis de
points entre profils dans le but d’améliorer la discrétisation du terrain naturel (voir
chap. 10, § 1.3). Ce levé, plus précis, du terrain permet d’'affiner le calcul des cubatures
et de préciser la position des points d’entrée en terre théoriques. Si le lever est effectué
au moyen d’une station totale, on peut utiliser les fonctionnalités des logiciels de topo-
graphie pour le calcul et le dessin assisté des profils.

Pour faciliter toutes les opérations de calcul, de lever et d'implantation, il est recom-
mandé de repérer chaque profil en travers sur la vue en plan du projet par les paramétres
suivants (voir tableau fig. 9.90.) :

. I'abscisse curvilignedu point d’axe pour situer le profil dans le projet ;
. lescoordonnées du point d’axedans le systeme général ;

. le gisement du profil afin de faciliter les calculs de coordonnées des points sur le
profil en travers.

Implantation des terrassements

Le plus simple dans lI'implantation des terrassements est de positionner en premier I'axe
du projet puisque tous les éléments s’y rattachent. En pratique, il n’est pas possible de
conserver des piquets d’axe puisqu’ils sont dans la zone des travaux. On utilise donc la
méthode suivante.

A partir des points d’axe définis en coordonnées généialé$ ou locales, on calcule

sur la perpendiculaire a I'axe les coordonnées de deux points situés a environ 2 m au-dela
del’'emprise théorique des terrassements (voir fig. 9.90. les points 11, 12, 21, 22, 31,
etc. et 52). Ces points sont implantés sur le terrain a partir de la polygonale de base. Ces
piguets sont ensuite nivelés en nivellement direct ou bien en nivellement indirect pendant
la phase d’'implantation de maniere a gagner du temps.

Ces points dont les coordonnéEsN etH) sont connues, permettent au géometre toutes
les implantations et tous les contrbles ultérieurs possibles : implantation des points
d’entrée en terre, contrOle des terrassements a chaque profil, etc.

Implantation des points d’entrée en terre réels

Etant donnée la modélisation du terrain naturel (supposé linéaire entre deux courbes de
niveau ou entre deux points connus) adoptée pour tous les calculs, les points d’entrée en
terre déterminés sont théoriques et décalés par rapport aux points réels. Il existe un
moyen trés simple de positionner sur le terrain le point d’entrée en terre réel a partir du
point d’entrée en terre théorique.
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Par exemple, au profil P1 (fig. 9.91., extrait de la figure 9.
- 90.), les points d’entrée en terre E&t ET, sont déter-
s minés en planimétrieE( N). lls peuvent donc étre
1 implantés depuis la station la plus proche S13 ou par

- 7\. | alignement sur la droite 11-12 qui définit I'alignement du

profil en travers P1. On obtient la position théorique

/ notée ET,, et ET,,.

Vue en plan S13

— e La position réelle est notée Et ET, .
ETr 5 I\-"‘. Pou_r détermingr la po§ition réelle E'{fig. 9.92), 1l .
)/ suffit de déterminer l'altitude du terrain naturel a la verti-
i12 cale du point ET,. Cela donne une différence de hauteur

AH avec le point ET, théorique. On en déduit le point
correspondant sur le talus positionné a la distde

telle que : AX = A?H .

Fig. 9.91. Entrées en terre

Entrée en terre théorique

.. ET11 TN théorique
—__ _FEm2 12

Entrée en terre réelle

Fig. 9.92. : Points d’entrée en terre (vue en élévation)

La pente du talup, est conventionnellement exprimée sous forme de frattalle que
1/1, 1/2 ou 1/3 représentant I'inverse de la pehte 1/3 donne une penfe= 3, soit
300 %). Si I'on utilise cette fractioila relation précédente devieriX =f . AH.

On note sur la figure 9.92. que le point ainsi détermine, a la distede ET,, sur
l'alignement 11-12, n’est pas encore exactement le point d’entrée en terre réel. On répéte
la manipulation jusqu’a obtenir de proche en proche le point réel. En pratique, cela n’est
nécessaire que si le terrain est trés irrégulier a cet endroit précis ; sinon, des la premiéere
manipulation, on obtient une position suffisamment précise du point regl ET

Application numérique : — altitude théorique de ET: 162,121 m,
— altitude du terrain naturel en EJ: 162,497 m,
— pente du talus de déblai : 1/3.
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Le point ET,, est situé sur l'alignement 11-12 vers I'extérieur c’est-a-dire vers la droite
du point ET}, sur la figure 9.92, parce que le terrain naturel réel est plus haut que le
terrain naturel théorique a cet endroit. Il est décaléte 12,5 cm.

Pose des gabarits de talutage

Les gabarits de talutage sont des éléments en bois destinés a guider les engins de terras-
sement lors de la réalisation des talus d'un projet.

équerre de pente
et fil & plomb

tracage sur le

& premier piqu

=

et
7,

Entrée en
terre réelle F T

Fig. 9.93. : Pose de gabarit de talutage

. Phase 1 I'opérateur met en place le premier piquet du gabarit & environ 10 a 20 cm
de I'entrée en terre réelle (§ 7.2.1) ; puis il trace sur le piquet le prolongement du talus
a l'aide d'un niveau de pente ou d’'une équerre de pente et d’'une régle (fig. 9.93.).

. Phase 2: 'opérateur met en place le second piquet a environ 50 cm en amont du
premier et il trace un repere dans le prolongement du talus projeté (fig. 9.94.).

. Phase 3: I'opérateur fixe la traverse au-dessus des repéres tracés sur les piquets de
telle sorte que I'aréte inférieure soit dans le prolongement du talus projeté.

équerre de pente
et fil & plomb

tragage sur le
second piquet

Fig. 9.94. : Pose de gabarit de talutage
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Ce type de gabarit suffit pour descendre jusqu’a 50 cm du fond de fouilles. Ensuite, le
topographe doit vérifier la largeur du terrassement et préciser la cote exacte du fond de
fouilles.

Le pied du talus de remblai doit aussi étre signalé par un gabarit. En pratique, ces gabarits
sont enfouis ou déplacés par les engins de terrassement. Il est alors préférable de con-
troler régulierement, tous les 3 & 4 métres de terrassement, 'emprise des talus de remblai
et la largeur de la plateforrhe

1 \oir aussi l'articleimplantation des gabarits de talutagevueXYZn° 23,
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PROFILS,
CUBATURES

Ce chapitre est consacré a la modélisation et a la représentation d'un terrain en trois
dimensions ; en effet, sur une carte, sur un plan, I'altimétrie est une donnée essentielle.

Définitions

Les courbes de niveau, appelées isophyses, sont destinées a donner sur une carte un
apercu du relief réel. Une courbe de niveau (fig. 10.1.) est l'intersection du relief réel avec
un plan horizontal d’'altitude donnée en cote ronde (généralement un nombre entier).

Les courbes sont équidistantes en altitude ; leur espacement horizontal dépend de la
déclivité du terrain a représenter et de I'échelle du plan ou de la carte. Sur une carte IGN
au 1/100 000, les plans horizontaux sont distants de 20 m en altitude et les courbes
principales y sont repérées tous les 100 m.coesbes maitressesont en trait continu

épais et placées toutes les cing courbes ¢desbes ordinairessont en trait continu
moyen, les courbes intercalaires en trait interrompu fin.

On visualise en trois dimensions le terrain dessiné a plat sur la carte. Cela est renforcé
sur les cartes par des coloriages pour souligner les lignes de créte : ils représentent
'ombre créée par une lumiéere fictive qui viendrait du nord-ouest de la carte. Sur
I'exemple ci-aprés, on peut lire sur la vue en plan les pentes du terrain naturel ; on repére
lessommets lescolstopographiques lescuvettes(ou dolines), lesuptures de pente

On distingue les zones en forte déclivité, ou les courbes de niveau sont trés proches, des
zones de moindre déclivité, ou les courbes sont plus espacées.

Plusieurs courbes qui fusionnent en une seule indiquent une falaise verticale (fig. 10.1.).
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Une courbe de niveau est une courbe fermée qui ne peut croiser une autre courbe de
niveau d'altitude différente, sauf dans une caverne, auquel cas il y a deux croisements
(voir fig. 10.1.).

Plans horizontaux

. T jﬁ; Ligne de

créte

Talweg

Courbke de
niveau

col

caverne sommet

(falaise)

 Courbe de
niveau

Fig. 10.1. : Terminologie
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Pour renforcer la lisibilité d’'un plan, sont ajoutées :

. leslignes de créteen rouge qui joignent les sommets et les cols ; elles figurent les
lignes de partage des eaux qui séparent deux bassins-versants contigus dont les eaux
s'écoulent vers deux talweg différents. En zone peu accidentée, on parle de ligne de
faite ;

. leslignes de talweg(en allemand chemin de fond de vallée) en bleu rejoignent les
points les plus bas d'une vallée et figurent les lignes d’écoulement des eaux. La
ramification de ces lignes se fait de I'aval vers I'amont et donne sur le plan une figure
nommée leehevelu(voir chap. 8, § 2.4.6.2).

Les lignes de créte et de talweg sont perpendiculaires aux courbes de niveau.

Les courbes de niveau des cartes a petite échelle ne sont pas levées directement sur le
terrain : ce serait fastidieux. Elles sont tracées par restitution photogrammétrique (voir
chap. 7, § 5).

Dans un lever de détails, les courbes de niveau sont toujours une information supplémen-
taire importante ; elles sont donc souvent tracées. Elles sont généralement levées avec
des stations totales par la créatiorsdmis de pointspuis tracées automatiquement sur
informatique.

Principe de I’interpolation

Comprendre l'interpolation permet de
choisir judicieusement le nombre et Il
position des points a lever.

L'altitude au point M situé entre les
courbes de niveau 530 et 540 est déter-
minée en considérant le terrain en pente
constante entre A et B. Les points A e
B sont les points les plus proches de M
sur les courbes de niveau 530 et 540 ; ici
AH = 10 m. La pente au point M vaut :

_AH
=
La distance ab est la distance réellg,
c’est-a-dire la distance mesurée sur e Fig. 10.2. : Interpolation de courbes de niveals
plan et divisée par I'échelle du plan.

L'altitude de M est :

H
Hy = Hp + amibs
M A ab

On peut appliquer cette derniére formule avec les distances mesurées sur le plan; le
facteur d’échelle se simplifie.
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Lever de courbes de niveau

Linterpolation implique de collecter sur le terrain un point a chaque changement de
pente. En pratique, on léve les lignes de changement de pente, les crétes et pieds de talus
et on densifie le nombre de points dans les zones de forte déclivité. Dans tous les cas, il
faut collecter un nombre suffisant de points pour que les interpolations faites soient
proches de la réalité.

La densitéa I'hectare despoints nécessairepour obtenir une représentation fiable du
terrain est fonction des changements de déclivité du terrain et de I'échelle du plan. Le
tableau ci-aprés donne quelques ordres de grandeur.

Echelles 1/100 | 1/200 | 1/500 | 1/1 000 | 1/2 000 | 1/5 000
Trés accidenté 400 250 150 80 40 20
Accidenté 340 200 130 70 35 15
Peu accidenté 250 150 80 40 20 10

Il existe différentes méthodes de levé de courbes, a savoir :

. le lever des lignes caractéristiquegcrétes, talwegs, ruptures de pente), dont on
déduit les courbes de niveau. Ce type de lever doit étre complété par des semis de
points dans les versants entre les lignes caractéristiques. C’est une méthode qui donne
des résultats satisfaisants et qui est adaptée aux stations totales ;

. le quadrillage du terrain : lorsque le terrain est peu accidenté, on peut construire un
quadrillage régulier constitué de mailles carrées (par exemple 6 m x 6 m pour un plan
au 1/100) dont une direction correspond a la ligne de plus grande pente du terrain. Le
guadrillage peut étre implanté au moyen d’'une simple équerre optique et le lever
altimétrique peut étre réalisé au niveau, ce qui fait de cette méthode une alternative
intéressante lorsque I'on ne dispose pas de station ;

. le filage de courbes il consiste a suivre la courbe de niveau avec une mire pour
marquer puis lever tous les points d’'une courbe : c'est un procédé long.

Il faut ajouter & ces méthodes le lever par photographies aériennes et restitution photo-
grammétrique (voir chap. 7, § 5), qui permettent d’obtenir rapidement les courbes de
niveau pour une zone de trés grande étendue et avec une précision homogene a la
modélisation du terrain et I'échelle de représentation choisie.

Report de courbes de niveau

Report manuel
Ce travail fastidieux est maintenant pris en charge par les logiciels de topographie cepen-

dant il est formateur d'avoir effectué au moins un report manuel pour assimiler la
discrétisation du terrain.
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Le tracé manuel consiste a réaliser I'interpolaf
. . . P em 31
tion inverse de celle qui est détaillée au para-——1  x5gqg
graphe 1.2. Par exemple, la figure 10.3-g. 18 c0 X156.08
représente la courbe d'altitude 129,50 m a X1e9.28
partir d'un semis de points. On repére les z &9 ed

: . . 170 NS, .-~ 7129.08
points qui encadrent cette courbe : 17 et 19 -
sont au-dessus, 18, 20 et 24 sont au-dessous. 12982
Les points 31 et 23 sont trop éloignés: ils ne .
seront pas pris en compte. |l reste a détermingfi9- 10-3-a. - Exemple de report manug
par interpolation des points de passage de ta
courbe sur les quatre segments 17-18, 17-20,
19-20 et 19-24 ; ces segments sont choisis de maniere a étre les plus courts et les plus
perpendiculaires possibles a la future courbe de niveau ; on écarte par exemple le seg-
ment 17-24.

L,e I_C?JCUI dt!lr_]terptollatl;)n eslt Points | H,-H,(m) | AH (m) | ab (m) | am (m)
réalisé en utilisant la formule 718 022 | 049 26 >
suivante :
b 17-20 033 | 060 | 52 | 29
am = (Hy,—H,) Aa_H 19-20 033 | 065 | 44 | 22
19-24 0,42 0,74 5,3 3,0

avec H,, =129,50 m. Ce qui

donne pour notre schéma le
tableau ci-contre :

Avec un peu d’habitude et si la précision recherchée l'autorise, on peut aussi faire
mentalement cette interpolation et placer approximativement les points de passage de la
courbe. Il faut garder présent a I'esprit que ces courbes ne sont qu’un modéle approxi-
matif et qu'il est illogique de faire des calculs au centimetre pres.

Il existe une méthode graphique plus rapidg
dont la précision est généralement largeme
suffisante. L'opérateur dispose d'une feuillg
A4 sur laquelle il dessine des lignes horizon
tales régulierement espacées (fig. 10.3-b.
numeérotées par exemple de 0 a 100. Afin d
placer la courbe de niveau 129,50 m entre le
points 19 et 24 (fig. 10.3-a. et 10.3-b.), il dis-
pose la feuille A4 de fagcon que la ligne 129,0
m passe sur le point 24, ce positionnemer
s'effectue a vue puisque la ligne 129,08 m
n'existe pas, et de facon que la ligne 129,8p
passe par le point 19 ; il reste a piquer l'intert
section de la droite 19-24 et de la ligne 50 d
la feuille A4 pour obtenir un point de passage
de la courbe 129,50 m.

Fig. 10.3-b. : Outil de report manuel
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Application|(correction au paragraphe 1.5)

Tracez les courbes de niveau tous les 10 m a partir du levé de la figure 10.4. Le maillage
est de 100 m x 100 m.

100m
X2 X2 ™ st x0° xﬂﬁj ab xud? xn2? xp\
X1 s xa‘b?) X&b"‘\ x«'o“-c’ X xgl” x«b()-‘b x5! 2 FICH
x15° X2 xed? xe1® xel? x10° x19° X2 x61” xe
b
xe1? xe\? xed NG xed® xe1™ X162 xgd x> xe0"
xgkj ch xsd® x10F X652 xep® xe@ XN xel] xot®
x86° x™ x{lj X552 X xs0’® XA X xo2® x00"
Fig. 10.4. : Semis de points

Report automatique

Les logiciels de topographie proposent un tracé automatique des courbes de niveau a
partir d’'un semis de points.

Ce tracé fonctionne plus ou moins sur le méme principe que le tracé manuel : création
d’'un maillage du terrain, soit constitué de triangles s'appuyant sur les points levés, soit
constitué de mailles régulieres (fig. 10.5.) s’appuyant sur le contour de la zone a mailler ;
dans ce cas, le programme détermine I'altitude des nceuds du maillage en s’appuyant sur
le semis de points. Le logiciel détermine ensuite tous les points d'intersection entre les
c6tés du maillage et les plans horizontaux d'altitude entiére pour tracer les courbes de
niveau point par point.
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Fig. 10.5. : Modéle numérique de terrain (MNT)

Une vue en perspective d'un maillage de terrain est présentée ci-dessus (fig. 10.5.), en
vert, fait a partir d’'un semis de points. On distingue les courbes de niveau calculées par
le logiciel ainsi qu’'une tranchée inscrite dans le maillage du terrain.

Applications au tracé de profils en long et en travers

Lors d'un avant-projet sommaire de I'étude d'un projet routier, le projeteur a besoin
d’une vue en coupe du terrain naturel suivant I'axe du projet qu'il étudie : ce graphique
est le profil en long du terrain naturel (voir I'étude compléte au paragraphe 2). Des vues
en coupe perpendiculairement a I'axe sont aussi nécessaires a I'étude : ce sont les profils
en travers. Ces deux types de graphiques permettent d’obtenir, aprés plusieurs études un
tracé « idéal » répondant aux impératifs du projet que sont la visibilité, 'emprise sur le
terrain, la déclivité maximale, le moindre codt, etc. Le role de I'informatique est alors
déterminant grace au gain de temps sur les tracés des profils et les calculs des cubatures
(voir le paragraphe 2.1), mais aussi parce qu'il est possible d’envisager une programma-
tion qui aboutisse automatiquement, en plusieurs passes de calcul, au tracé «idéal » en
fonction de parameétres fixés par le projeteur.

Application

La figure 10.6. donne une correction de I'exercice du paragraphe 1.4. Le tracé en plan
de I'axe d’un projet routier et huit profils en travers y sont ajoutés. Déduisez-en le profil
du terrain naturel le long de I'axe du projet et le profil en travers.
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Les courbes de niveau de la figure 10.6. sont obtenues par une modélisation a base de
triangles qui correspond au mode de tracé manuel par interpolation. Les courbes
brutes, qui sont des assemblages de segments, sont ensuite lissées de maniére a obtenir
une représentation plus conventionnelle.

Fig. 10.6. : Implantation d’un projet routier

Réponse

Les distances horizontales sont mesurées sur le plan : cela donne les profils de la figure
10.7. (voir au paragraphe 2 la représentation compléte et normalisée des profils en long
et en travers).

y Profil en trovers r® 3

Profil en long
5 %
m
— \
plan de référence: 40m \ y
©, Altitude §
$ "Hoom
o Abscisse "
K=} x i = v =
g 5| Alitude iz 18 |2 i3 o plon de comparaison : 22m
3 =3
=2 ) g 8 Igig I8
Abscisse 18 13 (31T 2 NUMEROS DES PROFILS | 11 2! 3 41 5 (Y4
2 5 o® B & =
ALTITUDE TERRAIN NATUREL I =i o § g 3 5
ALTITUDE PROJET
818 2 e 3 8
DISTANCES PARTIELLES [=] o w0 ] ~ ©
o hy 2 2 2
DISTANCES CUMULEES 8 = 2 2 2 g
0i 8 8§ 8 2 8 &

Fig. 10.7. : Profil en long et exemple de profil en travers
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Digitalisation de courbes de niveau

La digitalisation, ou numérisatipa’un plan est la
retranscription sur un support informatique de
points connus, des détails et des courbes de niveau
permettant de bénéficier des facilités de calcul gr
phique d'un logiciel de DAO. Cette opération a
moyen d’une table ou tablette (fig. 10.8.) a digita
liser sur laquelle est fixé le plan a numériser. Diffé
rents modeéles existent du format A4 au format Ad
Les points sont entrés dans 'ordinateur en les poin-

tant les uns aprés les autres avec un dispositif (fig. 10.9.) ressemblant a une souris et muni
d’un réticule en forme de croix. Le déplacement du dispositif de pointage a I'écran est
capté par le support magnétique de la tablette alors que, pour une souris, c’est générale-
ment la rotation d’'une boule retranscrite par des capteurs optiques qui permet le dépla-
cement d’'une mire a I'écran.

1°2)

55
1

Fig. 10.8. : Digitaliseur

Digitalisation sur AutoCAD : il faut disposer d’'une
m tablette a digitaliser et de la version complét
F40  d’AutoCAD ou bien d'AutoCAD LT 95. Depuis la ver-

11%

sion 13, on peut utiliser en méme temps une tablette 4

digitaliser et une souris. Sur la version compléte @
d’AutoCAD, la commandeTABLETTE gére les ®)
tablettes a digitaliser. Ses options sont les suivantes|: —

. option configurerCFG) : définition des zones de menu pou
utiliser la tablette en tant que dispositif de pointage, c’est-arig. 10.9. : Curseur
dire comme une souris. Un dessin associé au menu standardie digitalisation
d’AutoCAD (ou AutoCAD LT) est fourni avec le logiciel, il
peut étre imprimé et fixé sur la tablette ;

. option calibrer CAL) : en s’appuyant sur au moins deux points, le calibrage permet
d’adapter le repére du plan a numériser au repere général du logiciel. La routine de
calibrage détermine un facteur d’échelle, un angle de rotation et un vecteur de trans-
lation qui ramenent les déplacements du curseur dans le repére (X, Y) général (voir
tome 2, chap. 1, § 10.3). On peut entrer plus de deux points pour améliorer la
précision de cette transformation. Les points d’appui les plus intéressants sont les
croix du quadrillage (ou un couple de points connus en coordonnées) qui permettent
de travailler directement en repére Lambert. A défaut, une droite de longueur connue
permettra d’effectuer une restitution en repére local sans contréle.

Depuis la version 13 d’AutoCAD, une nouvelle possibilité de digitalisation est offerte :

il est possible deécupérer en fond de plan I'image scanérisé@umérisée au moyen

d’un scanner) d'un plan existant sur papier et redessiner par dessus les éléments intéres-
sants. Le fond de plan arrive sous forme d'image point par point (ou Bitmap de format
.BMP, .TIF, .GIF, etc.). Il faut ensuite faire subir au plan digitalisé une adaptation
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d’échelle, une translation et une rotation pour rétablir les dimensions réelles en
s’appuyant, par exemple, sur le quadrillage. L'avantage de cette méthode est qu’il est
possible de suivre a I'écran le travail de digitalisation et de vérifier que I'on n’oublie pas
de points. On peut aussi utiliser les possibilités des fonctions de zoom du logiciel.

Utilisation de la digitalisation

Cette opération est a réserver aux études sommaires ou a I'obtention de fonds de plan peu
précis. La précision obtenue est fonction des parameétres suivants :

. le jeu du papier: déformation du papier due au vieillissement et aux variations
hygrométriques de I'air qui est plus grande dans le sens du laminage du papier et qui
entraine des déformations en planimétrie du terrain représenté et les éventuelles
déformations de photocopiage ;

. la précision du pointé avec le curseur, d’autant moins précise que I'échelle du
support papier est petite ;

la précision de la connaissance dans un repere général od'&acaioins deux points
du terrain sur lesquels on s’appuie pour restituer la digitalisation a échelle réelle.

Digitalisation des courbes de niveau
Deux solutions sont possibles pour obtenir des courbes de niveaux numérisées :

. digitaliserdirectement les courbegle niveau puis utiliser un logiciel capable de
modéliser le terrain a partir des courbes de niveau (ADTOPO permet cette modélisa-
tion). Il faut veiller a dessiner chaque courbe (utiliser la comm&a@ieYLIGNE
optionArc) a son altitude : pour cela, il est possible de changer de SCU. Par exemple,
avant de digitaliser la courbe de niveau 80 m, changez de SCRCphaf Origine[
0,0,801. Revenez ensuite toujours au SCU général. Une fois la courbe terminée, elle
peut étre lissée (commanB&DITO option Lissage ou Pspline) ;

. Digitaliser unsemis de pointsotés sur le plan support et modélisez le terrain a partir
de ceux-ci comme si I'on partait d'un ensemble de points levés. Chacun devant étre
entré a une altitude donnée, il faut utiligefiltre .XY. Une séquence de digitalisation
se déroule ainsiPOINTO .XYUO (cliquez le point) Z demandé (entrez I'altitude du
point puis validez pdr). Cette séquence peut étre automatisée en entrant une macro-
commande dans un bouton de la boite a outils. Pour cela, cliquez sur un bouton de la
boite a outils avec le bouton de droite de la souris et modifiez la ligne de commande
ainsi : POINT].XY[] puis validez avec OK[] représente un espace qui simule la
touche entréé&)).

Il est également possible d’affecter cette commande a un bouton de la souris (ou du
dispositif de pointage de la tablette) : dans le fichier ACAD.MNU, modifiez ainsi la
troisieme ligne de la section *BUTTONSL1 : "C*"CPOINKXY[]
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Définitions

Un profil en long est la représentation d'une coupe verticale suivant I'axe d’'un projet
linéaire (route, voie ferrée, canalisation, etc.). Le profil en long est complété par des
profils en travers qui sont des coupes verticales perpendiculaires a I'axe du projet. Leur
établissement permet en général le calcul des mouvements de terres (cubatures) et, par
exemple, permet de définir le tracé idéal d’'un projet de maniére a rendre égaux les
volumes de terres excavés avec les volumes de terre remblayés. L'informatique joue ici
aussi un role déterminant puisque ces calculs sont répétitifs. En effet, il faut plusieurs
essais lors d’une recherche de tracé avant d’arriver au tracé définitif.

Terrain naturel

Fig. 10.10. : Profils en long et en travers

Par exemple, sur la figure 10.10., un projet routier est figuré en trait d’axe. Le profil en
long constitue un développement suivant son axe sur lequel sont représentés le terrain
naturel et le projet. Les profils en travers, régulierement espacés, sont une vue en coupe
qui fournit I'inscription de la route dans le relief perpendiculairement a I'axe.
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Le profil en long

Le profil en long est ugraphique (fig. 10.11.) sur lequel sont reportés tous les points

du terrain naturel et de I'axe du projet. Il est établi en premier lieu. On s’appuie sur ce
document pour le dessin des profils en travers (fig. 10.12.). Ce graphique s’oriente de la
gauche vers la droite ; les textes se rapportant au projet sont en rouge, écriture droite et
ceux qui se rapportent au terrain naturel en noir et en italique (si I'on travaille exclusive-
ment sur un support en couleur, on peut ne pas utiliser la représentation en italique).
Distances et altitudes sont données en metres au centimetre pres.

On choisit en général un plan de comparaison d’altitude inférieure a I'altitude du point

le plus bas du projet ou du terrain naturel. Ce plan de comparaison est I'axe des abscisses
du graphique sur lequel sont reportées les distances horizontales suivant I'axe du projet.
Sur I'axe des ordonnées, sont reportées les altitudes.

Les échelles de représentation peuvent étre différentes en abscisse et en ordonnées (en
rapport de I'ordre de 1/5 & 1/10) de maniére a souligner le relief qui peut ne pas apparaitre
sur un projet de grande longueur.

On dessine tout d’abord le terrain naturel (TN), généralement en trait moyen noir. Son
tracé est donné par la position de chaque point d’axe d'un profil en travers, le terrain
naturel étant supposé rectiligne entre ces points. On reporte en méme temps dans le
cartouche des renseignements en bas du graphique : les distances horizontales entre
profils en travers dites distances partielles, les distances cumulées (appelées aussi abs-
cisses curvilignes) depuis I'origine du projet et I'altitude de chaque point.

On positionne ensduite le projet (trait fort rouge) en tenant compte de tous les impératifs
de visibilité : pente maximale (voir chap. 9, § 6), égalité des déblais et des remblais, etc.
Ce tracé donne des points caractéristiques comme les points de tangence entre droites et
parties courbes, les points hauts (ou sommets situés a la fin d'une rampe et au début de
la pente suivante), les points bas (situés a la fin d'une pente et au début de la rampe
suivante). Une rampe est une déclivité parcourue en montant dans le sens du profil ; une
pente est parcourue en descendant. Un parcours horizontal est aussi appelé palier. Les
déclivités des parties droites, les longueurs projetées des alignements droits et des
courbes ainsi que les rayons de courbure sont reportés en bas du cartouche ; on reporte
également les longueurs développées des courbes.

Les cotes des points caractéristiques du projet sont reportées dans les lignes de rensei-
gnement en bas du graphique : distance a l'origine du projet (distance cumulée) et
altitude. Dans la phase d’avant-projet sommaire, elles sont mesurées sur le graphique du
profil en long. Elles sont calculées exactement en phase de projet d’'exécution, a partir du
profil en long et des profils en travers réels, levés sur le terrain. La maniére la plus
efficace de faire ce calcul est de construire le profil sur un logiciel de DAO et d'y lire les
coordonnées des intersections (voir I'exemple du paragraphe 2.4).
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Les calculs des positions des points caractéristigues se rameénent a des intersections
droites-droites, droites-cercles ou droites-paraboles dans le repére associé au profil en
long.

)
)
| D
| |
| |
| | |
Echelles | [— S RAMPE |
: § : g I I T T2 : :
,§|_ I gl I ! Nt o | I
| Sl 5 ! 9 12 g ! |
10m | =1l = | | 0 1- o | |
| | o | | < 1 2 |
| | | | ‘5 |£ | |
Plan _comparaison: 500.00 ! ! ! ! o ! ! !
Cot ot E |8 I8 A1 3 SN 8 Bl 8
r o~ sl © N < 3 188 5 g
otes projet |2 aila & 38 gl g g8 & s 8
. 3 12 2 Rl 2| Ell 2
Cotes Terrain naturel|+ I < 9 g @) 2
I3 Ity 3, 2, 3, 3 )
Numéros des profils|t 12 13 4 5 ' 7
8 81 & | I EI 3 I
Distances cumulées | i Z1ogl Y st A% gl 81 g
g i i & 3! it T
Distances partielles| 4573 1 49.78 ! 61.19 | 73.63 | 5289 | 47.08
1 1
T T
PR . =5.3% +2.0%
Déclivité du projet \: N R=3000m, L=219.45m ) :
L=41.08 | i L=69.77
Fig. 10.11. : Profil en long
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On peut colorier de maniére différente lemblais (en rouge) et ledéblais (en bleu).

Les profils en travers fictifs (surface nulle) dont on doit déterminer la position (abscisse
et éventuellement l'altitude) sont les points d’intersection entre le terrain naturel et I'axe
du projet ; ces profils particuliers sont utiles pour le calcul des cubatures. Il faut connaitre
leur position en abscisse par rapport aux deux profils en travers qui les encadrent.

Remarque

Veillez a ne pas confondre le systeme de coordonnées dans lequel sont repérés le profil
en long et le profil en traversg,(y associé au graphique, I'axe deseprésentant les
altitudes) avec le repére général (ou local) dans lequel les points du terrain sont
exprimés pour les implantations (altitudes cotées sur I'ax&)des

Attention au fait que I'on utilise des échelles différentes en abscisse et en ordonnée.
Les pentes sur le graphique sont multipliées par un facteur d’échelle qui est le rapport
de I'échelle des ordonnées sur celle des abscisses. Les courbes sont aussi transformées
mais de maniere non homothétique (puisque seule I'échelle en ordonnée varie) : un
cercle devient donc une ellipse et les rayons de courbure sur le graphique n’ont plus
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rien a voir avec la réalité... Cette erreur peut facilement étre évitée par une construction
graphique avec un logiciel de DAO : la construction est faite a I'échelle 1 en abscisse
et en ordonnée (on en déduit les cotes réelles) et, ensuite, pour les besoins de la
représentation, on peut multiplier I'échelle des ordonnées par 5 ou 10. (voir I'exemple
traité au paragraphe 2.4).

Le profil en travers

Les profils en travers (sections transversales perpendiculaires a I'axe du projet) permet-
tent de calculer les paramétres suivants :

. la position des points théoriques d’entrée en terre des terrassements ;
. l'assiette du projet et son emprise sur le terrain naturel ;
. les cubatures (volumes de déblais et de remblais).

Le profil en travers (fig. 10.12.) est représenté en vue de face pour une personne qui se
déplacerait sur I'axe du projet de I'origine a I'extrémité du projet. La voie de gauche doit
donc se situer sur la partie gauche du profil.

On commence par dessiner le terrain naturel a partir d'un plan horizontal de référence
qui n'est pas forcément celui du profil en long, de maniére a obtenir le profil en travers a
I'échelle maximale sur le format choisi. L'échelle de représentation est de I'ordre de
1/100 a 1/200 (jusqu’'a 1/50 pour les voies les moins larges). Il n’y a pas d'échelle
différente en abscisse et en ordonnée de maniére a pouvoir mesurer directement sur le
graphique des longueurs dans toutes les directions ou bien des surfaces (mesure sur
papier au planimétre ou sur informatique, par exemple a I'aide de la com#britle
d’AutoCAD). L'abscisse de chaque point du terrain naturel (ou du projet) est repérée par
rapport a I'axe du profil en travers (donc négative a gauche et positive a droite),
I'ordonnée est toujours l'altitude du point. Cette représentation logique introduit un
repere X, y, 2) non direct (fig. 10.10.).

Ony superpose ensuite le gabarit type du projet (largeur de chaussée, accotements, fossés
et pentes de talus) a partir du point d’axe dont l'altitude a été déterminée sur le profil en
long. Sur informatique, ce gabarit est un dessin type (sous forme de bloc) mis en place a
chaque profil. En dessin manuel, on utilise un fond de plan.

Cela permet de calculer la position gesnts d’entrée en terre(voir chap. 9, 8 7).

Les conventions de couleur et d’écriture doivent étre les mémes que pour le profil en
long.

Les fossés ne sont pas repérés comme les autres points caractéristiques puisque, de

maniére a simplifier le calcul, ils n’interviennent pas dans la décomposition de la surface
en triangles et trapézes. lls sont calculés séparément.
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Distance d’application : 55.49 m ’ \ . Point d’entrée
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Fig. 10.12. : Profil en travers

Une fleche verticale dans I'axe du fossé indique si I'eau s’écoule vers le profil suivant
(fleche vers le bas) ou vers le profil précédent (fleche vers le haut) dans le sens du profil
en long.

On porte sur chaque profil la surface de remblais et de déblais (voir § 2.5).

Le numéro du profil et sa position (P.K. ou point kilométrique) dans le projet doivent
figurer sur le graphique.

Les surfaces en déblai et en remblai sont calculées et portées sur le graphique ainsi que
la distance d’application du profil (voir § 2.5).

On indique aussi I'abscisse curviligne a I'axe du projet (distance suivant I'axe depuis
I'origine du projet).

Les calculs nécessaires a la détermination des points d’entrée en terre, s'ils sont effectués
manuellement, peuvent étre obtenus par l'intersection de droites dans le plan du gra-
phique. De méme, les surfaces peuvent étre calculées manuellement en utilisant les
coordonnéesx(et z2) des sommets ou au moyen d’'un planimetre. Le moyen le plus
efficace reste le dessin a échelle réelle sur ordinateur et la lecture directe des coordonnées
et surfaces (voir exercice du paragraphe 2.4).

Il existe trois types de profils en travers (fig. 10.13.) : les profils en remblai, en déblai ou
bien les profils mixtes.
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i i i
Profil en remblai Profil en déblai Profil mixte

Fig. 10.13. : Différents types de profil

Notons que la présence du fossé sur ces différents types de profils n’est nécessaire qu’en
cas d'impossibilité d’écoulement naturel des eaux. Par exemple, comparez le profil en
remblai et le profil mixte.

Application

La construction graphique sur ordinateur a I'aide d’un logiciel de DAO facilite le travalil

du projeteur puisque les calculs sont effectués simultanément au dessin : il suffit de
relever les positions des points dans un repére associé au profil. De plus, les éléments
répétitifs tels les symboles, les cartouches, le profil type de la chaussée peuvent étre mis
en mémoire sous forme de bloc et rappelés si besoin.

Enoncé: a partir des données du tableau suivant, déterminez le profil en long qui
minimisera les cubatures et les mouvements de terre en essayant d’équilibrer les volumes
de remblai et de déblai, sachant que la déclivité ne doit pas dépasser 4 %, que tout
raccordement dans le sens du profil en long est réalisé par un arc de cercle d’'un rayon
d’au moins 2 500 m et que la route est horizontale au départ et a la fin de la portion de
projet étudiée. La largeur de la chaussée est de 10 m, le dévers du revétement est de 2 %
de part et d'autre de I'axe de la chaussée, la pente des talus de 2/1 (voir chap. 9, § 6.1.1),
les fossés ont une largeur de 20 cm en fond pour une profondeur de 30 cm.

Profils | Dh(m) | -10.00m | -5.00 m 0.00 m 5.00 m 10.00 m
1 0,00 110,95 111,05 110,82 110,76 110,45
2 50,10 | 110,74 | 110,45 110,21 110,02 109,74
3 100,30 108,13 107,95 107,78 107,14 106,69
4 150,90 106,05 105,32 104,98 104,32 103,78
5 201,20 105,77 104,37 103,75 103,14 102,31
6 251,50 104,96 104,52 104,12 103,78 103,64
7 301,90 106,84 106,77 106,67 106,54 106,33
8 351,50 109,87 109,79 109,75 109,76 109,84
9 402,00 110,01 110,20 110,25 110,37 110,58
10 450,00 109,87 110,34 110,60 110,94 111,47
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Le tableau précédent donne les altitudes relevées a chaque profil en travers : a 'axe,
colonne 0,00 m, a-—5,00 met— 10,00 m a gauche de I'axe et a 5,00 m et 10,00 m a droite
de I'axe.Dh représente la distance horizontale cumulée a chaque profil depuis I'origine.

Résolution graphique a I'aide d’AutoCAD LT

ﬁ Commencez par la création dedquesutiles au dessin : un calque PROJET en

£ rouge, un calque TN en vert. Réglez I'unité de sortie sur papier pour que I'on
puisse dessiner directement en meétres : case de dialogue IMPRIMER du menu
FICHIER, dans I'encadrEchelles entrez les valeurs suivantes :

datolAD LT

1000 mm tracés =1 unité dessin (1 000 mm dans la réalité = 1 unité écran).

Préparation du dessin

Créez urstyle de textePROJET dont le texte sera en italique et la hauteur des caractéres
de 2,5 mm sur papier. Command&TYLE] nom du style PROJET] police
ROMANS.SHX hauteur0.00251 angle d’inclinaisonl50 (degrés) ; pour toutes les
autres questions, répondez paqui valide les valeurs par défaut.

Créez de méme un style TN qui servira a tous les textes relatifs au terrain naturel :
commandeSTYLE] nom du styleTNO police ROMANS.SHX hauteur0.00257 angle
d’inclinaison 0. Ceci permettra de dessiner les éléments de mise en page (textes et
cartouches) en metres ; par exemple, un format A4 aura pour dimensions 0,21 m par
0,297 m. Nous utiliserons ensuite les possibilité&edpace papierpour régler I'échelle

de sortie des profils.

Remarque

L'espace papier d’AutoCAD, dans lequel on bascule en cochant I'option ESPACE
PAPIER du menu VUE, permet de faire deniéise en page ;on peut y juxtaposer
plusieurs fenétres qui sont autant de vues différentes des objets dessinés dans I'espace
objet. On peut ainsi représenter un seul et méme objet vu de plusieurs perspectives
différentes. C'est la facilité de la mise a I'échelle grace a la comnzZoataoption

XP spécialement congue pour préparer la sortie sur papier.

Dessin du profil en long du terrain naturel

Dans le calque TN, dessinez en polyligne le profil du terrain natB@LYLIGNEI du
point0,110.82] au point50.1,110.20 au point100.3,107.78 etc. au poin#t50,110.61

Dessinez le plan de comparaison, par exemple a 102 m, et la position des profils en
travers :LIGNEO du point0,10Z27 au point450,102] puisLIGNEO del’EXTrémitéde
chaque trongon de la polyligneP&Rpendiculairex la droite figurant le plan de compa-
raison.
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La visibilité du relief doit étre accentuée pour la recherche du tracé du profil en long de
la route. Multipliez par 10 la hauteur de chaque droite verticale marquant un profil en
travers. CommandeCHELLE], sélection de I'objet : cliquez sur une droite, point de
base INTersectiorentre la droite et le plan de comparaison, facteur d’éch@flle

Répétez ceci pour chaque profil (voir
le résultat fig. 10.14.). Pour cette série
\\r’/ de tracé ou les accrochadesTremite

et INTersection sont trés utilisés,
passez en accrochage permanent
Fig. 10.14. : Profil en long du terrain naturel (touche F3 ou menu OPTIONS/
ACCROCHAGE AUX OBJETS,
cochez les deux cases Extrémité et
Intersection). N'oubliez pas de désactiver cet accrochage permanent en fin d’opération,
par exemple, en appuyant a nouveau sur la touche F3.

Choix du tracé du profil en long du projet

ﬁ Pour réaliser au mieux I'égalité des remblais et déblais, il faut trouver une droite

£ horizontale qui partage le terrain naturel en deux surfaces égales. Ceci peut se
réaliser graphiquement (par calcul : voir le redressement de limite au chapitre 3
du tome 2, § 3). Dans le calque PROJET, dessinez a vue une ligne séparant la
figure en deux surfaces équivalentes (fig. 10.14.), puis mesurez la surface de
remblai et les surfaces de déblai avec la commaAdRE : cela peut étre trés
rapide si on est en accrochage permaiéhersectionet si on utilise I'option
Ajouterpour obtenir directement la somme des deux surfaces de déblais qui sont
séparées. Par approximations successives, en positionnant une ligne a 157,61 m
on obtient deux surfaces de I'ordre de 5 190 bessinez la position réelle de

cette droite qui est a I'altitude 102 + (157,61 — 102) / 10 = 107,561 m ; cela peut
se faire graphiquement en appliquant la comm&CEELLE avec un facteur
d’échelle de 0.1.

dupsolaD LT

Il reste a positionner le tracé du profil en long de la route le plus symétriguement possible
par rapport a cette droite.

R2500m Le tracé est choisi en fonction de critéres de visi-
\ omm bilité, de déclivité maximale, du type de route,
etc. (voir chap. 9, 8§ 6.1). Nous choisissons pour
simplifier un tracé symétrique composé de trois
R2500m R2500m parties circulaires d’'un rayon de 2 500 m, raccor-
dées par des alignements droits d’une longueur
de l'ordre de 70 m (voir fig. 10.15.).

70m

Dessin du cercle de gauche : comma@deR-
Fig. 10.15. : Profil en long du projet| CLE[ de centre EXTrémité gauche de la ligne
de partage et de rayon 2 500
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Dessin du cercle de droit€€OPIERI le cercle précédent (optidernier objet dessiné)
de 'EXTrémité gauche de la ligne de partage végXTrémité droite.

Demandez un Zoom Etendu pour voir 'ensemble du dessin.

Dessin du cercle centraCERCLEI optionTTRO (tangent, tangent, rayon), tangent aux
deux autres cercles en partie supérieure, raysoQ]

Pour obtenir des alignements droits entre les parties circulbiEtd, ACER le cercle

central de0.5 m vers le haut puis dessinez deux segments tangents aux deux cercles :
LIGNEO de TANgenta TANgent. (voir figure 10.15. : l'allure réelle est en haut de la
figure, seuls les arcs de cercles de raccordement sont dessinés ; en bas, un schéma permet
de mieux visualiser l'allure du raccordement). Pour réduire les cercles aux arcs de
cercles, utilisez la comman@OUPURE] (optionP pour premier point) ; attention au

sens positif de rotation, donnez les intersections comme points de coupure.

Positionnement du profil du projet sur le terrain naturel
et lecture des points caractéristiques

9 On cherche a positionner le profil en long du projet (fig. 10.16. et 10.17.)
£ symétriguement sur la droite de partage du terrain naturel (fig. 10.14.). Pour
cela,DEPLACERI I'ensemble du profil du projet depuisNdLieu de I'un des

deux segments de raccordement de 70 m au P&Rijpendiculaired la droite

de partage (a sa position réelle). Il ne reste plus qu’a lire les altitudes du projet
au niveau de chaque profil en travers. Cela donne :

dutoCAD LT

Profils 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10

zl‘(’:’)ie' 109,84 | 109,34 | 107,94| 106,38 | 105,39 | 105,42 | 106,46 | 107,99 | 109,38 | 109,84

Il faut aussi connaitre I'abscisse de®fils fictifs : elles sont de1,29 m, altitude
108,22 m eR92,31m, altitude 106,18 m. On les ajoute en bleu sur le profil réel.

Pour exagérer le profil en long du projet de maniere a améliorer la lisibilité, procédez de
méme que pour le terrain naturel au paragraphe 2.4.2. On déconnecte ensuite le profil réel
du profil agrandi en déplacant ce dernier en nloBdHOvers le haut de I'écran (voir

fig. 10.16.).

Fig. 10.16. : Positionnement du projet sur le profil en long
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Dessin du profil complet en espace papier

ﬁ Passez en espace papier, menu VUE / ESPACE PAPIER. Pour sortir ce profil sur

£ format A4 horizontal, on dessine dans le calque REETANGLEI du point

wEHAET 0,00 au point@0.297,0.20 (format A4 horizontal 29,7 cm par 21 cm). En
espace papier, I'espace objet apparait a l'intérieur de fenétres qui sont dessinées
avec la commandéMULTO (ou menu VUE / FENETRE EN MOSAIQUE / 1
FENETRE). Dessinez cette fenétre dans le format A4 en laissant une marge de
1 cm. L'espace objet complet apparait dans cette fenétre mais les objets a
l'intérieur de la fenétre ne sont pas directement accessibles. Seule la fenétre
globale peut étre modifiée. Pour accéder aux objets situés a l'intérieur, il faut
passer emspace objet locahvec le raccourcis de commar@el] ou en cli-
quant sur le bouton E de la barre d’outils. On peut alors régler I'échelle de sortie
grace a la fonctiodoomoption XP : le dessin doit étre sorti a I'échelle 1/2 000
pour entrer dans le format A4 horizontal (450 / 2 000 = 0,225 m) : donc entrez
la commande&oonil 0.0005XP1. L'espace objet apparait alors comme il sera
sur un format A4. Il reste a centrer les objets dans la fenétre avec la commande
PANoramiqueVous obtenez en format A4 I'équivalent de la figure 10.17. apres
avoir ajouté les lignes du cartouche de légende. Sur cette figure, la taille des
textes a été augmentée pour la lisibilité.

Remarquez que la symbolisation des raccordements et des alignements employée dans la
rubrique « déclivité projet » est différente de celle proposée a la figure 10.11.
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Fig. 10.17. : Résultat du profil en long

Les textes sont dessinés directement en espace papier dans leurs calques et polices
respectives. Pour les textes écrits en vertical, on donne une orientation de 90 degrés.
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Il reste a imprimer le graphique : menu FICHIER / IMPRIMER, réglez le format du
papier de I'imprimante ou du traceur, son orientation (paysage) et lancez I'impression ;
on peut aussi préparer la sortie papier de ce graphique sans utiliser I'espace papier, mais
I'espace papier est plus performant et nous vous conseillons de toujours I'utiliser.

Dessin d’un profil en travers

g Préparez un profil type de la chaussée qui resservira dans chaque profil en
£ travers. En espace objet dans un nouveau calque Projet_1 en rouge, dessinez le
profil type de la chaussée (fig. 10.18)JGNEL] du point, point quelconque en
dehors du profil en long, au poi@5,-0.11 au point@0.2,-0.41 au point
@0.2,01 au point@0.2,0.41 puisMIROIR de ces objets en mo@RTHOpar

rapport au point de dépaBEXTrémite.

datolAD LT

Créez un bloc, ou groupe d'objets, a partif ‘
de ce profil type : menu DESSIN / CREER \
UN BLOC; choisissez les objets puis |

donnez comme point de base le point d'axg w;
de la chaussée et donnez un nom au bloc, g

exemple Chaussée. |

[
Vous vous appuierez sur le profil en long \
réel pour positionner facilement les profils |
en travers. }
En zoom autour du profil n° 1 (fig. 10.18.), L

insérez le bloc Chaussée au pointd’axe dela  Fig. 10.18. : Profil en travers type
chaussée en le décomposant ; cochez la case

décomposer de la boite de dialogue

INSERER UN BLOC du menu DESSIN.

Dans un nouveau calque TN1 en vert, dessinez le profil en travers du terrain naturel :
LIGNEO du point-10,110.951 au point-5,111.0%] au pointiNTersectionde... aypoint
5,110.76] au point10,110.451. Il reste a construire les points d’entrée en terre et
I'emprise du projet au moyen de la commaRROLONGERouAJUSTER

Le dessin des autres profils peut étre fait de la méme maniére. Notez que pour dessiner
facilement au niveau de chaque profil en travers, il faut déplacer I'origine du repére
général ainsi SCUI Origined .XO de (donnez un point sur le profil en travers, par
exemple avec I'accrochage EXTrémité de...) YZ dema@dEs Retour au SCU général
avecSCUI

Dans 'espace papier et dans le calquUeOPIER] le format A4 qui a été dessiné pour

le profil en long et positionnez le a un endroit quelconque de I'écran. En zoom autour de
ce format, dessinez le cartouche type et ajoutez-y les textes dans les plans Projet 1 et
TN1 que I'on retrouve a chaque profil (fig. 10.19.).
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Profil No Déblois :

PK. : >< Remblais :
Dist. application :
Abscisse curviligne

I Vs ey e

Comp.102 m

Altitudes

Abscisses|

nosz

Altitudes

T. Notur,| Projet

Abscisses| g
3

Fig. 10.19. : Présentation du profil en travers

Dessinez ensuite dans ce format A4 et dans le calques Fenétres une fenétre sur I'espace
objet (menu VUE / FENETRES MOSAIQUE / 1 FENETRE). Passez en espace objet
local avec la commandeOl] et réglez a I'intérieur de cette fenétre le facteur de zoom a
0.01XP(échelle 1/100), puis centrez I'axe du profil sur celui du cartouche (commande
DEPLACER)).

On peut geler certains calques uniquement dans I'espace papier pour faire disparaitre le
contour de la fenétre et les éléments du profil en long : dans la case de drllédlie
(commandeDDPMODES, sélectionnez les calques Fenétres, TN et Projet puis cliquez
sur le boutort.Cr / GELER(ce qui signifie : geler dans la fenétre courante). Vous devez
obtenir I'équivalent de la figure 10.19. sans le contour de la fenétre sur I'espace objet
laissé volontairement pour lillustration.

Créez neuf copies de cet original avec la comm&HREAW, choix des objets : faites
une fenétre autour du format complet, type de réBeatangulairél, nombre de rangées
100, nombre de colonnel], espace entre colonn@s3]. Ajustez dans chaque fenétre
d’espace objet la vue sur chaque profil en travers (commBAt®ramique Pour
sélectionner une fenétre, son contour doit étre visible.

Il reste a calculer la surface de déblai et de remblai dans chaque profil (con#tREde

en accrochage permanéNiTersection et a coter la position des points d’entrée en terre
gue I'on reléve patdentificationen espace objet local et dans un SCU local attaché a
I'axe du profil en travers. Les textes sont écrits dans les plans Projet_1 et TN1.

Le résultat pour le profil n° 1 est représenté a la figure 10.20. Les renseignements

nécessaires au calcul manuel figurent sur ce profil bien que les calculs des surfaces aient
été réalisés directement avec le logiciel de DAO.
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Le tableau suivant donne les résultats pour I'ensemble des profils.

Profil Déblai | Remblai | E.terre gauche | E.terre droite
m? m? abscisse | altitude | abscisse | altitude

1 13,03 0,00 -6,24 111,03 6,07 110,69
2 11,36 0,00 6,24 110,52 5,96 109,97
fictif 0,66 1,80 5,74 108,31 5,23 107,56
3 0,35 2,50 =5,67 107,97 5,37 107,11
4 0,00 15,49 =545 105,39 6,03 104,21
5 0,00 17,34 -5,40 104,48 6,17 102,95
6 0,00 13,09 -5,38 104,55 5,78 103,76
fictif 0,85 027 =573 106,34 5,05 105,98
7 3,23 0,00 -5,81 106,78 5,68 106,51
8 22,58 0,00 -6,56 109,82 6,55 109,78
9 11,38 0,00 -6,04 110,16 6,17 110,42
10 10,15 0,00 -5,86 110,26 6,26 111,07

La figure 10.20. ci-dessous montre le profil en travers de départ (profil n° 1).

Déblais : 13.03 m?
Remblais : 0 m?

Profil No 1
P.K. : 3235
Dist. application : 25.05 m
Abscisse curviligne : 0.00 m

4>{}4

Fossé

2 7 2 %

Comp.102 m

109.74
109.74
109.74
109.74
110.69

Altitudes

109.84

Projet

Abscisses

.60
6.07

-6.24 [ 111.03

-5.00

111.04(-5.60
111.05
11082000
110.75|5.00
110.45

Altitudes

S

Abscisses

T. Natur,

-10.00| 110.95
~5.60

~5.00

0.00

10.00

5.00
5.60

Fig. 10.20. : Profil entravers n°1
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Calcul de cubatures

Le calcul de cubatures est un calcul d’évaluation des volumes de terres a déplacer pour
I'exécution d’un projet. Il existe deux types de calcul suivant la forme générale du projet
étudié :

. le calcul des volumes « debouts » pour les projets étendus en surface (stade, aéro-
ports, etc.) ;

. le calcul des volumes « couchés » pour les projets linéaires.

Remarque

. Les calculs suivants ne prennent pas en compte le foisonnement des sols.

. Les calculs de cubature sont trés importants dans I'organisation d'un chantier de
travaux publics : ils permettent d’aboutir aux épures de Lalanne qui optimisent les
mouvements et le choix des engins de chantier sur les chantiers linéaires.

Calcul des volumes couchés

Pour ces calculs, il faut connaitre a chaque profil en travers la surface de déblai et de
remblai ainsi que la distance entre les profils, y compris les profils dits « fictifs » (voir
§2.2).

Calcul approché par moyenne des aires

Le volumeV compris entre les profils 1 et 2
(fig. 10.21.) est un polyédre limité par les
facettes planes du terrain naturel et du projet
d’'une part, et par les surfaces planes verti-
cales des profils en travers d’autre part. On
peut lui appliquer la formule des trois
niveaux en considérant les profils P1 et P2
paralléles (voir tome 2, chap. 5, § 7.2).

Fig. 10.21. : Volume de remblai

V= g5, vas)

S, etS,, sont les surfaces des profils 1 eB2.est la surface d’'un profil intermédiaire
situé & mi-distance entre P1 et P2.

Il est possible de calcul&;, mais la précision obtenue est illusoire puisqu’il ne faut pas
oublier que le terrain n'est pas rectiligne entre deux points levés. Les volumes réels sont

St S

donc de toute fagon différents. Il faut donc admettre q8g := >
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+
La formule des trois niveaux devient alofsv = hESPlTSPZE

Pour le calcul du volume total de cubature d'un projet linéaire, on peut utiliser une autre
forme de cette formule qui fait intervenir tistance d’application d’'un profil en
travers. Considérons un volume discrétisérsii) profils :

Vi=h (§+S)/2  V,=h(§+S)/2.  ..et. Vo= (Sa* S/ 2.

i=n
Le volume total est alors le suivant : Vi = %DZ h(S_1+9S)
i=1

En sommant ces volumes et en mettant en facteur les surfaces et non plus les hauteurs,
on obtientV;=h,.§ /2 +S.(hy+h))/2+ .. etc. +.S /2.

n-1
Donc: | Vy = Soﬂlzhsﬂlzn.k Zslﬂ!i +2hi+1

i=1

En appelant « entre-profils » la demi-distance séparant deux profils successifs, on admet
gue le volume engendré par un profil est le produit de sa surface par la moyenne des
entre-profils qui I'encadrent. Cela permet d’associer un volume de cubature a chaque
profil en travers et de I'inscrire sur son graphique.

La prise en compte d’'un profil fictif peut étre faite simplement en rajoutant dans le
tableau de calcul un profil de surface nulle. Un calcul plus précis nécessite de déterminer
les surfaces de remblai et de déblai au niveau du profil fictif (voir I'exemple ci-aprés). Un
calcul « exact » nécessiterait de calculer la position, en abscisse curviligne, du point de
passage de remblai a déblai et de déblai a remblai.

@ Profil Déblai | Remblai | Entre-profils
A partir des valeurs de I'exer- m? m? m
cice du paragraphe 2.4 on 1 13,03 0,00 25,05
trouve : 2 11,36 0,00 45,65

Déblais 2923 fictif 0,66 1,80 25,10
Remblais 2376 3 035 | 230 2981

- 4 0,00 15,49 50,45
Différence 546 g 5,00 1734 5030

Les remblais et les déblais ne 6 0,00 13,09 45,56
sont pas tout a fait équilibrés fictif 085 027 25,20
car il faut tenir compte du fait 7 3,23 0,00 29,60
que le terrain traversé n’est pas 8 22,58 0,00 50,05
en pente uniforme et constante 9 11,38 0,00 49,25
d'un profil en travers a I'autre. 10 10,15 0,00 24,00
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En réalité, le probléme n’est pas seulement d’équilibrer remblais et déblais ; on doit
aussi tenir compte de la nature des déblais pour une éventuelle utilisation en remblais
ainsi que des distances a parcourir pour déplacer les terres.

Il faudrait recommencer une étude en remontant la ligne de partage définie graphique-
ment au paragraphe 2.4. Une série de calculs informatiques (ADTOPO + AutoCAD)
indique une égalité 2600 n¥ pour un point de départ du projet situé a une altitude de
109,9 m.

Cas particuliers des virages a forte courbure

Dans la formule des trois niveaux, les
Axe du projet profils en travers sont supposés
paralléles entre eux. Ce n'est pas le
cas dans un virage lorsque le rayon
. de courbure est faible. Si l'on
/ \ cherche & améliorer la précision du

/ \} calcul a cet endroit, il faut utiliser
/4 A\ N\ o ponctuellement un autre mode de

£ /\ X calcul. Deux solutions possibles :

. sile rayon de courbure est suffi-
samment grand, on rajoute des pro-
fils en travers sur la partie courbe ;

Fig. 10.22. : Virage a forte courbure

Profil en travers P2 . si le rayon de courbure est tres
Remblois : 18.6 ¥ CDG Déblai petit, les e_ntre-profils ne sont plus
DG Rembloi x %ﬂN/ calculés suivant I'axe de la chaussée
oo / mais entre les centres de gravité
Z = (CDG) des surfaces en déblai, d'une
Wg%‘ | 7.30 part, et en remblai d’'autre part (fig.
10.22.).
Par exemple, la position en abscisse
du centre de gravité des surfaces de
Vue en plan remblai et de déblai sont déterminées
Eomprise do 5 sur le profil P2 et sur le profil P3. On
e COGdeg sy 2 trouve au profil P2 une distance de
e NN 5,95 m du centre de gravité de la sur-

face de remblai jusqu'a l'axe du
projet et 6,01 m au profil P3.

On connait la longueur développée
La du raccordement circulaire a I'axe
Fig. 10.23. : Virage a forte courbure du projet ; on en déduit une longueur
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moyennd.mde I'arc de cercle joignant les centres de gravité des surfaces de remblai (fig.

10.23.) a I'aide de la formule suivant€ mgqnpiais = L—F;"‘ [@h RJ

Cette longueur est utilisée dans le calcul des entre-profils. Le méme calcul est effectué
pour les surfaces en déblai.

Si, en pleine courbe, le profil passe de « profil en remblai » ou « profil en déblai » a
« profil mixte », il faut déterminer la position du point de changement sur 'arc de cercle.

Application

Evaluez I'erreur commise sur le calcul du volume situé entre ces deux profils (P2 et P3,
fig. 10.23.) si 'on admet que les surfaces de remblai et de déblai sont identiques en P2

a

et en P3 (30,8 A Le rayon de courbure est de 50 m a cet endroit, la longueur
développée a I'axe est de 62,83 m.

Réponse

Le calcul du volume entre P2 et P3 peut étre effectué de deux maniéres :

. sans tenir compte de la courbure
Vyapiai = 62,83 . (30,8 + 30,8) / 2 =1 935V, .= 1 169 nd;
. en tenant compte de la courbure
Vyapiai = 53,62 . 30,8 =1 651V, = 70,34 . 18,6 = 1 308

Soit des écarts de I'ordre de 11 a 17 %.

Calcul exact

Ce calcul par décomposition en volumes élémentaires est détaillé dans le tome 2, au
paragraphe 7.4 du chapitre 5.

Calcul des volumes debouts

Plate-forme sans calcul de talus

Le terrain naturel est découpé par unm
maillage : la maille de base est générale
ment un carré dont la longueur du c6té est
fonction de la déclivité du terrain et de la|
précision cherchée. Laltitude de chaque
sommet du maillage est déterminée su
plan par interpolation & partir des courbe
de niveau ou sur le terrain par nivellement],.

P\GteTforme

/ NN

I |

N—=
Terrain naturel

|

i

i

]

] \
]

I

|

I |

Fig. 10.25. : Implantation de plate-forme
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Dans le cas ou I'on peut négliger le volume de terrassement di aux talus (grande surface
et faible hauteur de terrassement), le volume total (fig. 10.25.) délimité par la plate-
forme, le terrain naturel et les plans verticaux issus du contour du terrain est découpé en
volumes élémentaires qui sont des prismes de section rectangulaire (fig. 10.26.).

Le calcul du volume de I'ensemble des deux prismes
s'effectue ainsi :

. sil'on admet que les faces inférieures et supérieures des
deux prismes sont planes, le volume de I'ensemble des deux
prismes peut s’exprimer de deux maniéres différentes :

Fig. 10.26. : Deux prismes
accolés

Vl _ g._b[(h"' hl +hll +h!ll)+(h+ hl +hl!)}

2 3 3
= 20(h+2n" +h +n)

V2 _ ﬂ)[(h”""h” +hr)+(hur+h+hl):| - a_b(2h'+2h”' +h+h")
2 3 3 6

+
donc, pour une maille = VlTVZ = aZb(h+ h+h"+h'") ;

. le volume de I'ensemble des prismes (pris deux a deux) peut donc s’exprimer ainsi :

Vi = By 2y Sy b Ay

On noteh la différence d’altitude (ou hauteur) entre la plate-forme et le terrain naturel.
Lindice 1 deh, indique une hauteur appartenant a un seul carré du maillage, I'indice 2
deh, une hauteur appartenant a deux carreés, etc.

Par exemple, sur la figure 10.25., il y a cinq hautbuysi appartiennent & un seul carré,

vingt hauteurs appartenant a deux carrés, une hauteur appartenant a trois carrés et vingt
hauteurs appartenant a quatre carrés du maillage (trente-quatre, carrés soit quarante-six
hauteurs au totalp est la surface totale de la maille de base.

Cette méthode de calcul présente I'avantage de la simplicité et de la rapidité par compa-
raison avec la méthode des volumes couchés. Le nouveau calcul des volumes de déblai
et remblai aprés modification de la hauteur de la plate-forme est plus rapide qu’avec la
méthode profils en long et en travers ; cela permet d’équilibrer en quelques calculs les
volumes de terre a déblayer et a remblayer en faisant évoluer I'altitude de la plate-forme.
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Le calcul informatique est d'autant plus indiqué dans ce cas qu'il conduit encore plus
rapidement au résultat, a condition d’avoir une discrétisation du terrain naturel sous
forme de semis de points ou de maillage régulier.

Il faut noterque la formule précédente est aussi valable pour une surface de base en forme
de parallélogramme.

Plate-forme avec calcul des talus

En fait, dans le cas général, il faut tenir compte des pentes de talus de remblai et de déblai
qui engendrent des volumes non négligeables, surtout si le terrain est trés accidenté ou
en forte pente. Il faut donc déterminer les volumes des terres provenant des talus (comme
pour un projet linéaire) et calculer les points d’entrée en terre. Les logiciels de calcul
topographiques et certains logiciels adaptés aux projets de travaux publics permettent
d’automatiser ces calculs (voir sur la figure 10.30. le résultat du calcul de I'exemple ci-
aprés obtenu avec le logiciel ADTOPO). Le logididicro-Piste, du SETRA, ou le

logiciel MOSS permettent d’effectuer des calculs similaires.

Pour comprendre le principe du calcul, nous allons voir avec un exemple comment on
peut construire graphiqguement les points d’entrée en terre des talus sur une épure (fig.
10.27.). Le principe est comparable a celui du paragraphe 2.3, a ceci prés que I'opérateur
construit les profils en travers dans les deux directions du maillage : en effet, il n'y a pas
de direction privilégiée comme dans un projet linéaire.

Explication a partir d’un exemple

Les données du projet sont les coordonnées locales et altitudes des sommets du maillage
du terrain naturel. Elles sont données dans le tableau suivant.

N°| x(m) | y(m) | z(m) |[N°| x(m) | y(m) | z(m) |[N°| x(m) | y(m) | z(m)
60 | 96,44 | 152,41 | 152,30 | 72 | 120,16 | 121,77 | 141,00 | 84 | 150,66 | 77,99 | 121,10
61 | 120,16 | 152,41 | 142,40 | 73 | 96,44 | 121,77 | 149,70 | 85 | 137,11 77,99 | 128,90
62 | 137,11 | 152,41 | 134,00 | 74 | 204,88 | 99,88 | 111,40 | 86 | 120,16 | 77,99 | 138,00
63 | 150,66 | 152,41 | 12730 | 75 | 181,16 | 99,88 | 114,60 | 87 | 96,44 | 77,99 | 146,80
64 | 16422 | 152,41 | 12290 | 76 | 164,22 | 99,88 | 118,00 | 88 | 204,88 | 47,35 | 104,60
65 | 181,16 | 152,41 | 119,70 | 77 | 150,66 | 99,88 | 123,00 | 89 | 181,16 | 47,35| 108,90

1

1

1

1

1

66 | 204,88 | 152,41 1670 78 | 137,11 | 99,88 | 130,90 | 90 | 164,22 | 47,35| 112,70

67 | 204,88 | 121,77 | 113,40 | 79 | 120,16 | 99,88 | 139,90 | 91 | 150,66 | 47,35| 117,50

68 | 181,16 | 121,77 | 116,60 | 80 | 96,44 | 99,88 | 14830 |92 | 137,11 | 4735 124,90
1

69 | 164,22 | 121,77 9,80 | 81 | 204,88 | 77,99 | 109,00 | 93 | 120,16 | 47,35| 134,10
70 | 150,66 | 121,77 | 124,60 | 82 | 181,16 | 77,99 | 11250 | 94 | 96,44 | 4735 | 144,30

71 | 137,11 | 121,77 | 132,10 | 83 | 164,22 | 7799 | 116,10
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La plate-forme a installer est de base rectangulaire et doit se situer a I'altitude 118 m. Ses
dimensions sont de 50 m x 25 m et les coordonnées du point inférieur gauche sont
(141,54 ; 87,66). Les pentes des talus de remblai et de déblai sont de 1/1.

La figure 10.27. représente I'épure de construction des lignes d’entrée en terre : ce sont
les droites d'intersection entre les plans inclinés du talus et le terrain naturel. En paralléle
avec la vue en plan, on construit deux vues en élévation du terrain naturel et de la plate-
forme, soit une vue pour chaque direction du maillage. Pour exagérer le relief du terrain
naturel, les échelles peuvent étre différentes en abscisse et en ordonnée sur chaque
graphique en élévation.

Attention: si les échelles en abscisse et en ordonnée sont différentes, veillez a multiplier
les pentes de talus par le méme facteur d’échelle (rapport de I'échelfaeliéchelle
enx) de maniere a conserver la pente réelle des talus par rapport au terrain naturel.

;

Fig. 10.27. : Epure des entrées en terre d’une plate-forme

On reporte ensuite sur la vue en plan les points d’intersection du terrain naturel avec les
talus de la plate-forme : cela donne les points d’entrée en terre et la ligne de séparation
entre remblai et déblai.
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Ces constructions peuvent étre effectuées sur DAO : on y travaille directement

7 en trois dimensions.
ButoCAD LT

Sur la figure 10.27., toutes les ligne
d’entrée en terre sont construites. E
fait, certaines sont inutiles puisqu’elles
vont trop loin dans le terrain naturel
dans les angles de la plate-forme (voir
figure 10.28. les lignes d’entrée en
terre définitives tracées en considéran
qgue les angles sont définis par des
plans inclinés selon la méme pente qu
les autres faces des talus). En pratiqug
les angles ne sont pas réellemen
taillés : ils sont une jonction entre les
talus des cotés de la plate-forme. Pour
le calcul théorique, si I'on veut con-
server la pente des talus dans ces
zones, on peut construire ces angles Fig. 10.28. : Entrées en terre et talus
comme sur la figure 10.28. On obtient
alors dans les angles des volumes de

terre qui sont des pyramides dont deux faces sont verticales, une face inclinée suivant la
pente de talutage, ici 1/1, et une face supérieure appartenant au terrain naturel, par
exemple le volume dont la projection horizontale donne les points 1, 5 et 6.

—~ U (D V7~

On peut alors relever sur le graphique la position des points d’entrée en terre en planimé-
trie pour une implantation ultérieure. Leur altitude est calculée par interpolation soit a
partir des courbes de niveau, soit directement a partir des sommets du maillage.

Résultats

Le tableau suivant donne les coordonnées des points d’entrée en terre de la plate-forme.

N°| x(m) | y(m) | z(m) |[N°| x(m) | y(m) | z(m) |[N°| x(m) | y(m) | z(m)
1 | 141,54 | 112,66 | 128,70 | 12 | 19578 | 11266 | 114,60 | 23 | 141,54 | 99,88 | 128,40
2 | 191,54 | 112,66 | 114,40 | 13 | 197,09 | 9988 | 11250 | 24 | 150,66 | 99,88 | 123,00
3 | 141,54 | 87,66 | 127,20 | 14 | 198,60 | 87,66 | 111,20 | 25 | 164,22 | 99,88 | 118,00
4 | 191,54 | 8766 | 11230 | 15 | 191,54 | 80,91 | 111,40 | 26 | 181,16 | 99,88 | 114,60
5 [ 11833 | 11266 | 141,21 | 16 | 181,16 | 8260 | 11290 | 27 | 191,54 | 99,88 | 113,20
6 | 141,54 | 124,47 | 129,80 | 17 | 164,22 | 86,50 | 116,80 | 28 | 150,66 | 112,66 | 124,90
7 | 150,66 | 119,06 | 124,70 | 18 | 161,11 | 87,66 | 118,00 | 29 | 164,22 | 112,66 | 119,00
8 | 164,22 | 113,81 | 120,00 | 19 | 150,66 | 84,03 | 121,60 | 30 | 181,16 | 112,66 | 115,80
9 | 169,58 | 312,66 | 118,00 | 20 | 141,54 | 79,23 | 126,40 | 31 | 150,66 | 87,66 | 121,90
10 | 181,16 | 114,71 | 116,00 | 21 | 121,57 | 87,66 | 138,00 | 32 | 164,22 | 87,66 | 118,00
M | 191,54 | 11599 | 11470 |22 | 11935 | 9988 | 13910 |33 | 181,16 | 87,66 | 113,40
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Calcul des cubatures de cette plate-forme
Il'y a deux possibilités pour calculer ce volume.

1 - Calcul « exact », edécomposant le volume en volumes élémentairagartir des
coordonnées, y etz de chaque point d’entrée en terre ainsi que des points du terrain
naturel situés a la verticale de la plate-forme (points 1, 2, 3, 4 et 23 a 33 sur la figure
10.28.), les sommets du maillage étant déja connus. On affecte d’'un sign€ jpiaae (
points projetés sur la plate-forme, par exempledla verticale de (1).

Par exemple (fig. 10.28.), le volume qui se projette sur la plate-forme en 23, 24, 3 et 31
est constitué de deux prismes et se calcule comme indiqué au paragraphe 2.5.2.1 :

Vypaaa=12,22.9,12.(9,2+10,4+5+3,9)/4=7941m

Le volume qui se projette sur le terrain naturel en 1, 5, 22 et 23 est délimité par deux
triangles verticaux dont on peut calculer la surface ainsi :

. triangle 1-1-5 : surface 124,2
. triangle 23-23-22 : surface 115,4m

Le volume approché estV,  ,, ,,= 12,78 . (124.2 + 115,4) /2= 1 53%m

Le volume qui se projette sur le terrain naturel en 1, 5 et 6 est une pyramide a base
triangulaire (triangle '11-6 de surface 63,2 3net de hauteur 23,21 m. Son volume se
calcule ainsi :

V, 5= 63,2.23,2/3=488,7m

Et ainsi de suite. Le volume complet peut étre calculé en utilisant les trois types de calcul
précédents. Vérifiez —la précision obtenue étant inutile étant donnée la modélisation
approchée du terrain — que les volumes totaux 86, = 7 045 ni, V =2 430 n.

remblai

2 - Calcul en découpant le
volume cherché en tranches
horizontales C’est le mode de
calcul de certains logiciels, par
exemple ADTOPO : c’est le plus
simple et le plus rapide dans le
cadre d’un travail manuel. Sur la
méme épure (fig. 10.27.), cons-
truisez les lignes d'intersection
entre des plans horizontaux
régulierement espacés et les
talus. Cela revient a ajouter des
lignes de niveau sur le terrain
naturel aprés excavation des
terres.

'
'
-—

Fig. 10.29. : Calcul de cubatures
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L'espacement entre ces tranches dépend de la précision désirée. Par exemple, sur la
figure 10.29., les tranches sont espacées de 5 m, ce qui correspond aux courbes de niveau
du terrain naturel dont on dispose déja puisqu’elles ont été tracées a partir du maillage.

On calcule ensuite la surface délimitée par ces courbes de niveau ; on peut la mesurer
directement sur I'épure avec un planimetre sur papier ou avec la comitRiEe
d’AutoCAD. En appliquant la formule de la moyenne des aires vue au paragraphe
2.5.1.1, on en déduit le volume total.

Par exemple, calculons le volume de déblais compris entre les deux surfaces suivantes :

. surface de niveau 118 m : 6-7-8-10-9-6 (portion de la plate-fo@me}85 nt
. surface de niveau 123 m : 1-2-3-4-5-11SE, 533 nt
Remarquez que, sur la ligne 5-11, on suit la courbe de niveau du terrain naturel.

Le volume compris entre ces deux surfaces paralléles distantes de 5 m est :
V=5.(533 +585) / 2.

Le calcul complet demande beaucoup de temps pour arriver a ce résultat sans erreur. Le
calcul informatique est donc trés indiqué. Le tableau suivant résume les résultats.

Déblais Remblais
z(m) S(m?) | h(m) | V(m?) z (m) S(m?) | h(m) | V(md)
118 585 118 664
5 2795 5 1943
123 533 113 113
5 2195 1.8 102
128 345 111,20 0
5 1303
133 176
5 503
138 25
2.3 29
140,30 0
6825 2045

Ci-aprés (fig. 10.30.) est donné le résultat du méme calcul effectué en quelques minutes
sur ADTOPO. Le résultat fournit par le logiciel est le suivant :

volume de déblais..... 6 860°m
volume de remblais... 2 104°m

On constate sur la vue en trois dimensions (fig. 10.30.) que la modélisation des talus dans
les angles est Iégérement différente de celle choisie dans la résolution manuelle.

L'erreur commise par rapport au calcul « exact » est de I'ordre de 3 % en déblai ce qui
est d'autant plus acceptable que le terrain naturel choisi est trés défavorable puisqu’en
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forte pente. En remblai, I'écart est de 13 % ce qui peut s’expliquer par le fait que la partie
en remblai est insuffisamment discrétisée : il n'y a pas assez de courbes de niveau, le
calcul est donc moins précis.

Attention ! les résultats fournis
par ADTOPO peuvent étre trés
différents suivant la modélisa-
tion choisie et le type de terrain
naturel. Il convient donc de véri-
fier les résultats par plusieurs
calculs faisant intervenir des
modélisations différentes du ter-
rain naturel. On peut aussi jouer
sur des paramétres tels que
I'élancement des facettes du ter-
rain ou la densité du découpage
pour le calcul des volumes de
déblai et remblai.

Fig. 10.30. : Implantation de la plate-forme en 3D

Découpage suivant les courbes de niveau

La méthode de calcul abordée dans I'exercice précédent s’applique aussi directement aux

courbes de niveau pour évaluer par exemple la capacité d'un réservoir naturel
(fig. 10.31.).

On suppose toujours que le terrain est linéaire entre deux courbes de niveau. Les surfaces
délimitées par ces courbes étant horizontales et donc paralléles entre elles, on peut
appliquer la formule des trois niveaux (Simpson, voir tome 2, chap. 5, § 7.1) pour obtenir
le volume compris entre trois courbes consécutives. Si le terrain est en pente réguliére,
on I'applique dans sa forme simplifiée, c'est-a-dire que le volume est égal a la moyenne
des surfaces qui le délimitent multiplié par la distance entre ces surfaces (c’est le cas du
tableau de calcul suivant). La courbe de niveau 365 m a été ajoutée par interpolation a
partir des courbes 360 m et 370 m pour tenir compte de l'irrégularité du terrain naturel
entre ces deux courbes de niveau.

Application

Calculer le volume de la retenue d’eau créée par le barrage de la figure 10.31. si I'on
admet que I'eau ne doit pas dépasser la cote 400 m. Le fond de vallée est estimé a
l'altitude 324 m.
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Fig. 10.31. : Exercice de calcul de volume d’'une retenue d’eau

Le tableau suivant détaille les calculs de volume.

z(m) S(m?) | h(m) V(m®) z (m) S (m?) h (m) V(md)

400 6354069 365 2130215
10 56 604 605 5 9224678

390 4966 852 360 1559656
10 44242610 10 10 905 645

380 3881670 350 621473
10 33786 435 10 4653175

370 2875617 340 309 162
5 12514 580 10 2044 580

365 2130215 330 99 754
6 299262

Fond de 0
bassin : Total : 174275570

www.allislam.net
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Réponse

Sil'on ne tient pas compte de I'irrégularité entre les courbes 360 m et 370 m, on obtient
un volume de 174 712 677%psoit 0,2 % d’écart : on peut donc la négliger.

Si on calcule le volume en appliquant la formule de Simpson, on obtient ;

Viota = 1_30[ Su00* Ss0a+ A(Ss90+ Ss70+ Sz50 + Ss30) +2(Sse0+ Sze0 + Ssa0)] -

Résultat V.

total

=173 699 430 M soit un écart de 0,3 % par rapport au calcul précédent.

Remarque

On considére dans ce dernier calcul que le fond de vallée est a 'altitude 320 m (erreur
négligeable).
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ANNEXES

Le cédérom livré avec cet ouvrage contient tous les fichiers informatiques auxquels il a
été fait référence.

Le fichier LISEZMOI.HLP du cédérom détaille :

. le mode d’emploi du cédérom et I'acces aux divers fichiers ;
. les conventions et notations de chaque type de documents.

Le fichier LISEZMOI.DOC est une version destinée a une sortie papier (format Word).

Utilisation du cédérom

Le matériel minimal nécessaire pour utiliser confortablement les fichiers proposés est le
suivant :

. pour le QBASIC : compatible PC du type 486 avec un DOS ultérieur au 5.0 ;
. pour AutoCAD LT : compatible PC du type pentium, 32 MO de RAM, Windows 95 ;
. pour EXCEL : compatible PC du type pentium, 16 MO de RAM, Windows 95.

A partir de Windows, double-cliquez sur le fichier LISEZMOI.HLP situé sur la racine du
cédérom et suivez ses instructions.
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Remarque

L'ensemble de cet ouvrage a été mis au point au moyen des logiciel Word et Excel. La
mise en page finale a été réalisée sur FrameMaker. Tous les schémas ont été réalisés
sur AutoCAD LT (ils sont proposés sur le cédérom).

Tableur

Le tableur utilisé est Excel de Microsoft (version ultérieure a 5.0c). Il a été choisi pour
ses qualités de convivialité et sa grande puissance de calcul. La version 5 marque le début
de la programmation des macro-fonctions en Visual Basic : c’est pourquoi nous avons
choisi cette derniére de fagon que les fichiers réalisés restent utilisables par les versions
ultérieures... (Excel 7, depuis 1995, puis Excel 97). Notez que depuis Excel 7, les
programmes écrits sous Excel 5 sont automatiquement traduits en anglais.

Le symbole ci-contre marque dans I'ouvrage tout paragraphe dans lequel il est
ﬁ? fait référence a Excel. Pour voir la liste des tableaux fournis sur le cédérom, leur
Excel 7 utilisation et les fonctions programmeées qui sont ajoutées au jeu de fonctions
d’Excel, lisez le fichier LISEZMOI.HLP.

Les tableaux de I'ouvrage respectent la convention suivante : données en bleu et en
caractéres droits, résultats de calculs en rouge et en italique. Le séparateur des décimales
choisi est la virgule, bien que le point du clavier numérique soit souvent préférable dans
la pratique d’Excel.

Attention

Certains calculs du livre peuvent paraitre faux si vous les vérifiez avec une calculatrice.
Ceci peut venir du fait que le tableur n’arrondit aucun chiffre alors que les résultats
intermédiaires que vous voyez sont arrondis. Si vous vérifiez les calculs sur les
tableaux fournis, vous devez trouver exactement le méme résultat (si ce n'était pas le
cas, veuillez nous le signaler). Dans certains cas, une valeur est volontairement
arrondie par la fonction ARRONDI( ) d’Excel, par exemple, pour un calcul en retour
de polygonale ou pour des calculs de gisements définitifs a partir des coordonnées d’un
point déterminé graphiquement.
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Le tableau suivant donne la liste des exercices utilisant Excel dans 'ouvrage.

Tome, chapitre Paragraphe Exercices

Tome 1, chap. 3 §5.2.4. Programmation d'un gisement dans un tableau

Tome 1, chap. 4 §2.3.6. Tableau de résolution par approximations successives

Tome 1, chap. 5 §1.27.3. Ecriture d'un tableau de calcul de régression linéaire

Tome 2, chap. 1 §9.5. Résolution d'une inserfion avec le solveur d’Excel
§10.1.5. Ecriture d'un tableau de calcul d'excentrement
§10.3.3. Transformation & sept paramétres avec le solveur

Tome 2, chap. 2 §1.5.1. Ecriture d'un tableau de calcul de polygonale

Tome 2, chap. 5 §8.2.6. Ecriture d'un tableau de changement de repére
§11.2.3. Résolution par approximations successives

Les tableaux suivants donnent, par ordre d’apparition dans l'ouvrage, les différents tableaux
de calcul d’Excel auxquels il a été fait référence.

Contenu Fichier (.XLS) Chapitre, §
Tome 1

Transformations de coordonnées COORDON 2834.et487.1.6.
Caleuls d'altérations linéaires et angulaires ALTERAT 2834.et48§7.16.
Réduction d'un tour d’horizon REDUCHZ 384.4.¢t6.8.
Calcul de gisement GISEMENT 38§5.24.
Calcul de GO moyen de station GOSTAT 38§6.6.et6.8.
Calcul de point inaccessible PTINAC 3§7.4.et88§24.3.
Gestion de I'ensemble des tableaux MENUTOPO 48716
Réduction & la projection de distances mesurées DISTANCE 48§73
Carnet de nivellement direct ordinaire mixte NIMINAK 5815 et1.6.
Carnet de nivellement direct de précision mixte NIMINA2C 58 3.4.
Calcul de point nodal de nivellement ordinaire NODAINO 581.73.
Caleul de point nodal de nivellement de précision NODALNP 581.73.
Carnet de nivellement indirect trigonométrique NIVINDT 6§82,
Carnet de nivellement indirect géodésique NIVINDG 6§82.
Ondulations du Géoide sur I'ellipsoide Clarke 80 GEOIDE 7814
Calcul de clothoide (tableau d'implantation) CLOTHO 986.29.
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Contenu Fichier (.XLS) Chapitre, §
Tome 2

Calcul d'un point par insertion ou recoupement TRIANGU 1
Résolution graphique d'une multilatération FICHLAT 1843.
Résolution graphique d'une infersection FICHINT 1§5.3.
Résolution graphique d'un relévement FICHREL 18§623.
Calculs de relévements doubles RELDOU 18§7.1.3.et7.3.3.
Calcul de station excentrée EXCENT 18§10.1.
Transformation de Helmert, changement de repére HELMERT 18§103.et588.2.6.
Calcul de cheminement polygonal POLYGO 2815
Calcul de point nodal NODALXY 2§23.1.
Résolution de triangles TRIANGLE 584.38.
Calcul de surfaces SURFACES 586.6.2.

Dessin assisté par ordinateur

Le logiciel choisi, AutoCAD LT, ou AutoCAD pour portables (LapTop) qui est une
version allégée d’AutoCAD, est suffisant pour effectuer toutes les constructions graphi-
gues proposées dans l'ouvrage. |l suffit également pour la majorité des dessins de base
du topographe. Son prix abordable et son intégration au monde Windows s’ajoutent au
fait qu’AutoCAD est le logiciel de DAO le plus répandu actuellement en batiment et
travaux publics.

La version compléte d’AutoCAD permet de programmer des fonctions complémentaires
en LISP qui facilitent le travail d’habillage du dessinateur. Le logiciel ADTOPO, par
exemple, adjoint a AutoCAD des outils tels que la lecture de certains carnets de terrain,
le tracé de carroyage, de talus, de courbes de niveau, et de profils en long et en travers, le
calculs de cubatures, la gestion de bibliotheques de symboles, etc.

ﬁ Le symbole ci-contre marque une référence a AutoCAD LT.
4

“sHET - Cet ouvrage ne constituant pas un apprentissage de ce logiciel, nous considérons
que les notions de base sont acquises : utilisation générale, notions de systemes

de coordonnées, choix d’objets, accrochages, etc.

Conventions d’écriture pour les exercices proposés

Les références aux commandes et menus d’AutoCAD LT sont en majuscule et en ita-
lique, de méme que toutes les options de commandes ou les entrées de coordonnées, a
savoir :
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les commandes sont en majuscules et en italique terminées par le caractére ENTREE
symbolisé pafl (exemple LIGNED) ;

les valeurs ou coordonnées entrées sont en italiqgue (exe@d20 < 36.321) ;

le séparateur décimal est le point, la virgule sert a séparer les coordonnées (x, Y, z) ;
les accrochages sont repérés par les lettres majuscules servant de raccourcis clavier
(exemple EXTrémitg ;

les options de commande sont indiquées par la (les) lettre(s) de I'option en italique
(exemple Référencél) ;

les références aux menus sont indiquées par leurs noms et imbrications (exemple :
MODES / CONTROLE DES UNITES) ;

le caractérg] représente la touchESPACE (équivalente & ENTREE sur AutoCAD).

Attention

Le séparateur des décimales est le poinia virgule sert a séparer les coordonnées

(%, y, z). Cette difficulté, qui vient des habitudes anglosaxones, implique une certaine
confusion dans le texte de I'ouvrage car pour les autres chiffres, nous avons conservé
la notation francaise dans laquelle le séparateur des décimales est la virgule.

Bibliotheque de symboles topographiques

Une bibliothéque de symboles topographiques est associée au livre. Elle se trouve sur le
cédérom et son installation s’effectue par simple copie (voir le fichier LISEZMOI.HLP).
Cette bibliotheque s'utilise a partir d’'un fichier menu TOPO.MNU. Le chargement de ce
dernier dans AutoCAD ajoute aux menus déroulants un menu a icbnes permettant une
utilisation facile de la bibliothéque installée sur le disque dur. Ce menu modifié donne
aussi acces a quelques macro-fonctions et utilitaires comme le dessin de formats norma-
lisés en espace-papier ou en espace-objet.

Certains autres dessins ont été joints (hors bibliothéque), par exemple :

un rapporteur sur papier fichier RAPPORT.DWG;
une carte de la projection Lambert en France fichier LAMBERT.DWG;
une carte du géoide sur la France fichier ~GEOIDE.DWG.
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Liste des exercices proposés sur AutoCAD LT 95

Chapitre Paragraphe Exercices
Tome 1
Chapitre 3 §5.3. Calcul graphique d'un gisement.
§6.8.2. Semis de points pour les calculs de dV et GOmoyen.
Chapitre 8 §6.2.2. Auscultation d’ouvrages (résolution graphique).
Chapitre 9 §2.5. Calcul graphique d'un tableau d'implantation de points.
§5.2.4. Calcul graphique d'un raccordement circulaire double.
§5.3.3. Raccordement circulaire & inflexion.
§5.4.2.2. Tableau de piquetage de courbe.
§5.5. Tableau d'implantation de raccordement circulaire.
§6.29.1. Raccordement progressif entre alignements (clothoide).
§6.29.2. Raccordement progressif entre deux cercles (clothoide).
Chapitre 10 §1.6. Digitalisation (AutoCAD version compléte).
§2.4. Tracé d'un profil en long et de profils en travers.
§25.2.2. Points d’entrée en terre d'un terrassement.
Tome 2
Chapitre 1 §4.3. Résolution graphique d'une multilatération.
§5.3. Résolution graphique d’une intersection.
§6.3. Résolution graphique d'un relévement.
§7.2.et73. Calcul graphique d'un relévement double.
§7.4. Calcul graphique d'un relévement triple.
§10.1.5. Résolution graphique d’un excentrement.
§10.2.3. Vérification graphique d'un rabattement.
Chapitre 2 §1.5. Construction d'une polygonale et ajustement graphique.
§17. Caleul graphique d’une polygonale et
calcul de stations intermédiaires alignées.
§2.3.2. Caleul graphique d'un point nodal en planimétrie.
Chapitre 3 §1.2.2. Calcul de surface.
§2.1.1. Partage d'un polygone par une limite issue d'un sommet.
§23.1. Partage d'un triangle en trois surfaces.
§2.4. Division d'un quadrilatére en 4 surfaces égales.
§2.5.1. Division d'un triangle avec limite paralléle & un cété.
§3.3. Redressement de limite.
Chapitre 4 §1.4. Intersection de deux droites.
§3.1. Droites tangentes & un cercle.
§3.2. Droites tangentes & deux cercles.
§5.1. Cercle défini par trois points.
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§5.2. Cercle défini par deux points et la tangente en l'un d'eux.
§5.3. Cercle passant par deux points et tangent & une droite.
§5.4. Cercle donné par un point, un rayon et une tangente.
§5.5. Cercle défini par deux tangentes et son rayon.
§5.6. Cercle défini par un point et deux tangentes.
§57. Cercle défini par trois tangentes.
§5.9. Cercle défini par deux points et son rayon (ou une fléche).
§ 6.4. Construction graphique d'un point relevé.

Chapitre 5 §4.3.6. Résolution graphique d'un friangle.
§6.6.3. Mesures de surfaces.
§8.2.7. Changement de repére.
§9.5. Détermination graphique de caractéristiques de droites.
§11.2.5. Construction de la perpendiculaire & un alignement.

Programmes en hasic standard

Les programmes fournis sur le cédérom sont écrits pour le QBASIC du DOS (a
partir de la version 5.0). lls sont fractionnés en plusieurs sous-programmes dont
les noms sont donnés dans I'ouvrage. Le symbole ci-contre marque une réfé-
rence au QBASIC.

Bien que les numéros de ligne ne soient pas nécessaires en QBASIC, ils sont indiqués
dans les listings du livre en vue d’'une programmation sur calculatrice. Chaque listing
comporte une partie explicative écrite en italique a droite du listing en regard des lignes
concernées.

Ce procédé de calcul étant démodé depuis l'arrivée des tableurs et autres logiciels de
DAQO, il est inutile de programmer la mise en page des résultats ou la saisie des données.
Leur présentation est donc austére ; ils sont donnés simplement pour les algorithmes
gu’ils contiennent.

Le but de ces programmes est leur utilisation éventuelle avec des calculatrices ou avec
des ordinateurs portables peu puissants et ne pouvant exploiter les tableurs ni la DAO.

Chaque programme est proposé sous forme de fichier d’extension .BAS pour QBASIC
et sous forme de fichier texte (extension .TXT) pour étre chargé dans les calculatrices
possédant une interface avec un ordinateur (voir le fichier LISEZMOI.HLP pour la liste
des programmes et les listings fournis sur le cédérom).
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Programmes cités dans le livre

Le tableau suivant donne la liste des programmes cités dans I'ouvrage.

Fichier .BAS | Chapitre, §

Tome 1
Programmation du calcul de gisement en BASIC GISEMENT 38522
Calcul de GOmoyen de station GOSTAT 386.7.
Point inaccessible PTINAC 88§24.23.

Tome 2
Calcul d'insertion par les moindres carrés TRIANGU 189.5.
Programmation des calculs du chapitre droites et cercles INTERS 487.
Résolution de triangles TRIANGLE 58§437.
Calculs de surfaces SURFACES 586.6.1.
Changement de repére ROTATRAN 5§8.25.
Interpolation linéaire 589.1.2.
Résolution par approximations successives 5811.3.3.

I

Cette calculatrice est tres compléte et facile & programmer car elle utilise le BASIC
standard ; son prix reste du méme ordre que celui des calculatrices graphiques qui
présentent peu d'intérét en topographie.

Le tableau suivant liste les exercices proposés sur l'utilisation ou la programmation de
calculatrices.

&

Calculatrice programmable

Il est fait parfois référence a la calculatrice FX 850P de CASIO (ou modéle
équivalent) car elle est programmable en BASIC standard et les programmes
listés dans I'ouvrage peuvent étre trés facilement adaptés a cette machine. Si
vous disposez de l'interface de liaison & un ordinateur, vous pouvez utiliser les
listings de ces programmes qui sont fournis en format texte (fichiers .TXT du
répertoire BASIC installé sur votre disque). La notation utilisée distingue les
frappes alphanumériques au clavier (en majuscule) des touches de fonction
comme [EXE] ou [ANS] (entre crochets).

Tome, chapitre, paragraphe

Contenu

Tome 1, chapitre 3, § 5.2.

Calcul de gisement.

Tome 2, chapitre 5, § 8.1.1.

Conversion de coordonnées.

Tome 2, chapitre 5, § 11.2.2.

Résolution par approximations successives.
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Publications de I'lGN (Institut géographique national)
(2, Av. Pasteur, B.P. 68, 94160 Saint Mandé)

. WiLuis P.,These sur la mesure de phase en GF289).
. DuQuENNEF.,Guide de l'utilisateur du GPEL994).

. Duquenne H., Champ de pesanteur, géoide et altimétrie : concepts fondamentaux
(1997), publication du LAREG (Laboratoire de Recherche et de Géodésie).

. Publications sur le site internet (www.ign.fr) et notes techniques diverses.

Documents édités par I'AFT (Association frangaise de topographie)
(136 bis, rue de Grenelle, 75700 Paris)

. Lexique topographiquéublié dans la revugY2.
. RevueXYZ.
. LevaLLois F,, 300 ans de géodésie francaise (1995).

Documents édités par I'Ordre des géométres experts
(13, rue Léon Cogniet, 75017 Paris)

. VIALARD et Nissg Précis de calculs topométriquék982).
. RevueGéometre

Livres édités par les éditions Eyrolles
www.eyrolles.com

« VILLESUZANNE D., Topométrie général€l988), épuisé.

. LAaPOINTE et MEYER, Topographie appliqué€l986), épuisé.
. BRABANT M., Topométrie opérationnell@980), épuisé.

. DurBecG.,Cours de topométrie généralg975), épuisé.

. D'HoLLANDER R., Topographie généralgl971), épuisé.

Autres éditeurs

. DUQUENNE, WiLLIS, etc.,GPS : localisation et navigatiotdermes (1996).

. KRAUSs, WALDHAUSL, Manuel de photogrammétrielermes (1998).

. VILLESUZANNE D., Canevas ordinaires : implantations'école chez soi (1991).

. SPOT, des yeux braqués sur la tePeesses du CNRS (1989).

. LauzoN et DUQUETTE, Topométrie généraléEcole Polytechnique Montréal (1980).
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Editions STU
(Services techniques de I'urbanisme, ministére de I'Urbanisme et du Logement)

. Gestion des plans : les canevas topographiu883).

. Environnement et aménagement, cartes utiles : le recueil de données cartographiques
(1983).

. Environnement et aménagement : I'usage des photographies aér{@a88%

Documents divers

. D’HoLLAanDER R.,Cours de topographie de 'ESTébocument de cours non édité.

. Rapports techniques sur les niveaux numériguea (1991).

. LaBORDE M., Manuel de topographie et topométrigcole nationale des sciences
géographiques (1984).

. ICTAVRU du Centre d'études des transports urbains. Ministére de I'Equipement
(1990).

Adresses internet

. Serveur de ''GN http://schubert.ign.fr
www.ign.fr

. Parametres de transformationde coordonnées :
ftp://schubert.ign.fr/CIAG/index.CIAG.html
. Inventaire des matériels et logiciels GPEGN) : http://www.cnig.fr

. SPOTimage www.spotimage.fr

. Autodesk www.autodesk.com

. Microsoft www.microsoft.com

. Géometres sans frontiéres hhtp://www.geometre.iplus.fr/gsf

Tout au long de l'ouvrage, les variables utilisées dans le texte sont mises en italique de
maniére a les distinguer du corps du texte. Le tableau ci-dessous récapitule ces notations.

Notation Avutre Unité Sr Tt f
préconisée | notation | usuelle Signification
A m paramétre d'une clothoide.
a m demi grand axe d'ellipse ou coefficient directeur d'une droite ou c6té
d'un triangle.
b m demi petit axe dellipse ou ordonnée & |'origine d'une droite ou c6té
d'un triangle.
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p':g::l“:ze n:t:'Irizn ul:tr:le'ﬁe Signification
CG, CD gon lectures angulaires en cercle & gauche et cercle & droite.
Cna m correction de niveau apparent.
dv rc dmgon correction de réduction a la corde.
Di, Dp m distance inclinée suivant une visée, distance suivant la pente.
Dh m distance en projection horizontale sur le terrain.
Dn AZ Ah, AH m dénivelée mesurée sur la normale au Géoide ou & I'ellipsoide.
Do, Dr m distance sur I'ellipsoide (Do) et dans le plan de projection (Dr).
Emg, Rmq cm écart moyen quadratique et rayon moyen quadratique.
ei, ri mgon, cm écarts angulaires (ei) et écarts linéaires (ri).
EN H XY Z m coordonnées Est et Nord en projection plane, H étant I'altitude.
f - inverse de |aplatissement d'un ellipsoide ou fléche d'un arc.
fe, iy om fermetures (f) et compensations (C) en coordonnées Est et Nord d'un
C. Cy cheminement polygonal.
fa, Ca mgon fermeture et compensation angulaire d'un cheminement polygonal.
£, f cm fermetures en longueur et en direction d'un cheminement polygonal.
£, Cy cm fermeture et compensation altimétrique d’un nivellement.
GO Vo gon gisement moyen de station ou GO de station.
Gij Vij gon gisement de la direction ij.
Gapp gon gisement approché d'une visée.
Gobs gon gisement observé d'une visée.
ht mm hauteur des tourillons d'un appareil en station.
hv hm mm hauteur de voyant (ou miroir ou graduation visée sur la mire).
H Z m altitude d’un point en référence au Géoide.
Hg, Hd gon ;gglcef horizontaux de gauche ou de droite d’un cheminement poly-
Hz gon angle horizontal (différence de lectures angulaires).
in gon angle de site et angle nadiral (angles verticaux).
kr - coefficient d'altération linéaire.
coefficient d'une homothétie.
K - constante stadimétrique d'une lunette.
m longueur d'un raccordement progressif.
Lj gon lecture angulaire horizontale sur le point j.
Ly, Lr gon lectures angulaires avant et arriére dans un cheminement polygonal.
m, m;, m, mm lectures sur mire (fil niveleur, fil stadimétrique inférieur et supérieur).
m mm module linéaire ou lecture sur fil niveleur.
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p':g::l::ze n:t‘::Irizn ul:tr:le'ﬁe Signification
mra k - module de réfraction atmosphérique.
p pente (%) ou demi-périmétre d'un polygone (m).
P - - Point nodal (NP : point nodal principal ; NS : point nodal secondaire)
q coefficient de niveau apparent.
r m distance d'excentrement ou rayon polaire.
r,a m, gon coordonnées polaires : distance puis angle.
R m rayon d'un paralléle en projection plane.
Ry m rayon de la sphére la plus proche d'un ellipsoide.
X, 1y, 1z radian angles de rotation dans un changement de repére.
N m? surface.
s, t cm sensibilité d'une visée, demi-plage d'indécision d'une visée.
tx, ty, tz m composantes d'un vecteur de translation.
o cm tolérance, écart type.
v z gon angle zénithal (angle vertical affiché par la plupart des théodolites).
XY Z m coordonnées géocentriques.
A N m ondulation du Géoide (hauteur au-dessus de |'ellipsoide Clarke 80).
Ahi m dénivelée instrumentale.
A @ h degré coordonnées géographiques (ou géodésiques).
oV o N m pefite et grande normale d'un ellipsoide.
y gon convergence des méridiens.
r m! courbure (inverse du rayon).
(1,J) - segment capable 1J.
rj - segment distance issu du point J.
Remarque

D’'aprés I'AFT (Association Francaise de Topographie), les termes modules, correction
et coefficients sont définis ainsi :

. module (M) : c’est un coefficient voisin de 1 qui permet d’obtenir une valeur corrigée
a partir d’'une valeur initiale (une mesure par exemple).

. correction €) : c'est une quantité (positive ou négative) a ajouter a une valeur mesurée
pour obtenir une valeur corrigée.

. coefficient K) : c’est une valeur souvent proche de 0 (zéro) en relation avec un module
associé de valeur mk + 1.
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