
le renforcement des sols (1)

F. SCHLOSSER
Professeur de Mécanique des Sols, E.N.P.C.*

H.M. JACOBSEN
Département de Génie CMl, Université d'Aalborg, Danemark

I. JURAN
Docteur

Centre d'Enseignement et de Recherches en Mécanique des Sols,
E.N.P.C. X

1. INTRODUCTION

Le renforcement des sols est un domaine récent et
particulier de I'amélioration des sols. Il recouvre des
techniques qui consistent à placer des inclusions
résistantes au sein du sol.

Parmi les conf érences internationales qui ont été
consacrées partiellement ou totalement à l'amélioration
des sols, celles qui ont traité du renforcement des sols
sont les suivantes:

Symposium international sur les argiles molles,
Bangkok (79771 ;

- Symposium sur le renforcement des sols, Pittsburgh
(1e78);

Confér ence internationale sur le renforcement des
sols, Paris (1979);

8" conférence européenne sur la mécanique des
sols et les travaux de fondation, Brighton (19791 ;

Conférence internationale sur la mécanique des sols
et les travaux de fondation, Stockholm (1981);

Seconde confér ence internationale sur les géotex-
tiles, Las Vegas (1982);

Symposium international sur I'amélioration des sols
et des roches, Bangkok (1982).

Le concept de sol renforc,é a été, utilisé pour la
première fois par Henri Vidal, dans le cadre de la
technique de la Terre Armée qu'il a inventée et
développée au début des années 60. Ce concept a
depuis étê, étendu, pâr d'autres auteurs, à des techni-
ques variées telles que: micropieux, colonnes ballas-
hées, colonnes en sol stabilisé, clouage des sols,
Texsol, membranes, etc.

Selon le type d'inclusion utilisé, deux cas extrêmes
peuvent êhe consid érés dans le renforcement des sols :

1. Le cas de u I'inclusion uniforme " où les phéno-
mènes d'interaction sol-inclusion peuvent se dévelop-
per tout au long de l'inclusion.
2. Le cas de u I'inclusion composite u qui consiste en
une inclusion renforcée en certains points particuliers

(1 ) Renforcement des sols : compte rendu du 8" congrès euro-
péen sur la Mécanique des Sols et les Travaux de Fondation.
Helsinki,, 23-26 mai 1983. A.A. Balkema, P.O. B.P. 1675,
Rotterdam, Pays-Bas.* Ecole nationale des Ponts et Chaussées, 28, rue des Saints-
Pères, 75007 Paris.
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où se concentre I'interaction sol-inclusion. Générale-
ment, comme dans le cas des ancrages, ces points sont
situés aux extrémités des inclusions.

Dans le cas d'une u inclusion uniforme ,, une densité
de renforcement relativement élevée et uniforme
conduira à un nouveau matériau composite appelé
uSol Renforcérr. Le corhportement d'un usol renforcéu
peut être étudié sur un échantillon représentatif du
nouveau matériau composite. Ce concept est illustré à
la figure 1. La masse de terre armée est un matériau
composite et ses propriétés mécaniques apparentes
peuvent être établies à partir d'essais en laboratoire
réalisés sur des échantillons repré,sentatifs. A I'inverse,
le ( mur à échelle " inventé par Coyne, est un système
multi-ancrages où I'interaction sol-inclusion est
concentrée aux extrémités des tirants.
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Tableau I

Trente-cinq des communications présentées à la pré!-
sente conférence ont trait au renforcement des sols.
Elles couvrent la plupart des systèmes de renforcement
mentionnés ci-dessus et peuvent être classées en
considérant les différentes techniques et applications
mentionnées au tableau II ci-après.

Le présent rapport gênéral résume les nouveaux
aspects des connaissances actuelles et passe en revue
les communications soumises à la conférence. Il décrit
brièvement les différentes techniques et développe plus
particulièrement les points suivants:

interaction sol-inclusion ;

comportement et méthodes de calcul ;

études de cas et contrôle.

Le comportement et les méthodes de calcul sont
haitées en considérant les différents types d'applica-
tion : murs de soutènement, stabilisation des pentes,
fondatiens superficielles renforc ées, sol de fon,Cation
renforcé en place. La section traitant des fondations
superficielles renforc ees a été préparée par le co-
rapporteur, Dr H.M. Jacobsen.
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Fig. 1 . Types de structu res en sol renforcé,

Ces considérations conduisent à la classification des
systèmes sol-inclusions présentêe dans le tableau I.
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2. DESCRIPTION DES TECHNIQUES
ET DE L'INTERACTION SOL.INCLUSIONS

2.L Description des techniques
et des principaux efforts

Les inclusions utilisées pour le renforcement des sols
sont des éléments résistants qui sont en général soit
linéaires, soit plans. Selon leur rigidité relative par
rapport au sol, leur comportement est assez semblable
à celui d'une poutre ou d'une plaque quand elles sont
relativement rigides, et à celui d'un fil ou d'une
membrane quand elles sont flexibles. En conséquence,
les principaux efforts mobilisés dans les inclusions
peuvent être de quatre sortes: traction, compression,
flexion et cisaillement.

Le tableau III montre ces principaux efforts en considé-
rant les divers systèmes de renforcement des sols. En
fait, la mobilisation de ces efforts dépend d'un grand
nombre de paramètres, dont la rigidité relative des
inclusions, leur orientation, leur densité, la strucfure
géométrique, le procêdé de construction, les propriétés
mécaniques des inclusions et du sol, etc.

Ainsi que le montre le tableau III, la plupart des
techniques utilisables peuvent être classées dans les
systèmes de renforcement des sols. C'est pourquoi, ces
systèmes seront plus particulièrement décrits, €D tenant
compte des différents champs d'application.

Lorsqu'il s'agit d'améliorer les sols de fondation, les
techniques de renforcement des sols communément
utilisées sont:

Les colonnes ballastées. Cette technique est uti-
lisée dans les sols mous; l'inclusion de renforcement
est une colonne verticale en sable, gravier ou aggrégats
fortement compactés. En génêral, la mise en p1àce de
la colonne comporte deux phases principales:
1. un tube ou un vibreur est enfoncé dans le sol
jusqu'au niveau souhaité en refoulant le sol envi-
ronnant;

Controinte

Inclusion
--N- Na

Volume de sol dilatont sous ciscillement

Fig. 2. - Mécanisme d'interaction sol-inclusion dans
un sol dilatant.

2. le système est ensuite remonté progressivement
pendant que la cavité est comblée pàr un matériau
granulaire fortement compacté statiquement ou par
vibrations.

Le rôle principal de la colonne est d'augmenter la
résistance et le module du sol de fondation, en outre
la colonne agit comme un drain vertical. Cette inclu-
sion est relativement souple et résiste principalement à
la compression. Cependant, lorsque les colonnes bal-
lastées sont utilisées pour améliorer la stabilité du sol
de fondation vis-à-vis d'un glissement général, elles
améliorent aussi, de façon significative, la résistance au
cisaillement du sol.

Les colonnes en sol stabilisé. L'effica citê des
colonnes ballastées a conduit au développement d'une
technique assez proche qui consiste à créer des
colonnes en sol stabilisé. Diffërentes méthodes ont étë
mises au point; elles comprennent: la stabilisation in
situ à la chaux (Broms, L975), la stabilisation in situ
par injection (Yahiro et Yoshida, L978), les pieux avec
déplacement du sol par injection (Baker, 1981). Si on
les compare aux colonnes ballastées, ces inclusions
sont en gén éral plus rigides et peuvent supporter à la
fois de la compression, de la flexion et du ôisaillement.
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Tableau lll. - Efforts majeurs dans les inclusions des systèmes de renforcement de sols
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Les micro-pieux. Cette technique consiste à metbe
en place dans le sol de petits pieux injectés. Chaque
pieu est constitué d'une barre ou d'un tube de
quelques centimètres de diamètre entouré de coulis sur
toute sa longueur. Le diamètre total est d'environ 10 à
15 cm. Cette technique est utilisée depuis hente ans,
principalement dans les sols de fondation, mais elle a

aussi d'intéressantes applications pour la stabilisation
des pentes, les ouvrages de soutènement et les reprises
en sous-æuvre. Il s'agit d'inclusions plutôt rigides dans
lesquelles les efforts mobilisés dépendent essenti elle-
ment de l'eff.et de structure du groupe de pieux. Les
efforts principaux sont la traction et la compression.

Si I'on considère les ouvrages de soutènement, les

techniques de renforcement du sol les plus couram-
ment utilisées sont:

La Terre Armée. Cette technique consiste en
I'association d'un matériau granulaire frottant et
d'armatures linéaires flexibles de grande résistance à la
traction. Le parement extérieur de I'ouvrage est relati-
vement mince et souple; il est généralement constitué
de panneaux en béton. Pour limiter la déformation de
la structure on utilise des armatures en acier, relative-
ment inextensibles vis-à-vis du sol de remblai et qui
sont galvanisées pour empêcher la corrosion.

Les multimembranes et les grillages. Le dévelop-
pement rapide de la Tene Armée a conduit récem-
ment à utiliser toutes sortes d'inclusions dans les
systèmes de renforcement des sols, y compris des
membranes et des géotextiles. Ces derniers ne peuvent
supporter que des efforts de haction. La principale
d\tftérence entre l'acier ou les plastiques rigides et les
géotextiles réside dans leur déformabilité qui a une
influence significative sur les déplacements latéraux des
shuctures. Bien qu'il y ait eu quelques tentatives
d'utilisation des géotextiles dans des ouvrages de
soutènement à parement vertical, ceux-ci sont plutôt
utilisés pour renforcer des pentes de talus et des sols
de fondation. Les grillages métalliques ou en plastique
rigide sont utilisés avec efficacité pour limiter les

déformations latérales des remblais.

Le clouage des so/s. C'est une technique de
renforcement des sols in situ à I'aide de barres
passives, soit scellées dans des bous de forage, soit
simplement battues dans le sol. Lorsque cette tech-
nique est utilisée pour des ouvrages de soutènement,
les barres sont généralement horizontales et I'effort
principal est la traction. Au contraire, quand cette
technique est utilisée pour la stabilisation des pentes,
les barres sont généralement verticales et les efforts
principaux sont la flexion et le cisaillement.

Le Texsol. Cette nouvelle technique, inventée par
LEFTAIVE (19821, consiste à renforcer un matériau de
remblai granulaire à l'aide d'un ou plusieurs fils
continus résistants à la traction.

Parmi les techniques que nous n'avons pas classées
dans le renforcement des sols, il est intéressant de citer
les muts o échelles, inventés en 1926 par COYNE. Il
s'agit d'un système par ancrages multiples associé à un
parement de faible épaisseur soit continu, soit en
panneaux de béton. Les forces de tactions sont
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constantes tout au long des tirants. L'interaction sol-
inclusion est concentrée sur les ancrages à I'extémité
des tirants. Plus récemment, il a étê développé des
systèmes à ancrages multiples similaires (Tene Ancrée

MURRAY, 1981).

2.2. L'interaction sol-inclusions

Les efforts dans les inclusions des différents systèmes
de renforcement des sols décrits ci-dessus résultent
essentiellement de quatre sortes de mécanismes
d'interaction :

1) frottement latéral le long des inclusions ;

2) pression latérale sur les inclusions ;

3) butée du sol sur les éléments transverses des
inclusions composites;

4) pression latérale en butée sur les colonnes bal-
lastées.

2.2.7. Le frottement latéral

Le frottement latéral le long des pieux et des inclusions
de renforcement a fait I'objet de nombreuses re'
cherches et de synthèses (BAGUELIN et â1., L975;
SCHLOSSER et GUILLOUX, 1981, etc.). Ces études
ont monhé que dans un sol granulaire dense le
frottement sol-inclusion dépend d'un grand nombre de
paramètres (caractéristiques de surface de I'inclusion,
densité et propriétés mécaniques du sol, contrainte
normale sur I'inclusion, etc. ) dont plus particulièrement
la dilatance du sol.

La figure 2 illustre le mécanisme sol-inclusion dans un
sol dilatant. Comme I'a montré expérimentalement
BACOT (1931) en utilisant une technique photomêfr1-
que sur un modèle à deux dimensions, I'exfuaction
d'une inclusion a pour effet de provoquer du cisaille-
ment dans toute une zone de sol autour de I'inclusion.
Le volume de cette zone dépend principalement de
l'état de surface de I'inclusion. Dans un sol granulaire
dense, cette zone en cisaillement tend à se dilater,
mais le changement de volume en est empêché par le
sol environnant, ce qui conduit à une augmentation
des contraintes normales sur I'inclusion.

Cette augmentation de la contrainte normale sur
I'inclusion a été montrée expérimentalement par WER-
NICK (19781, qui a réalisé des essais de tuaction sur
des tubes cylindriques en acier (2,5 m de long et 5 à

10 cm de diamèhe) et mesuré à I'aide de cellules les
contraintes de cisaillement T, et les conhaintes norma-
les o sur les tubes. Ces derniers étaient placés dans
une cuve cylindrique remplie de sable compacté
(ya _ L7 ,L kN/mr). La figure 3a montre un chemin de
contraintes typique au cours d'un essai d'arrachement
(chargement et déchargement). Partant de Ko, l'état
des contraintes atteint rapidement l'équilibre limite puis
la contrainte normale augmente jusqu'à une valeur
représentant environ 8 fois la valeur initiale. A la
rupture, pâr suite d'un effet de radoucissement, il y a

décroissance de la contrainte de cisaillement. Le
chemin des contraintes en déchargement montre qu'il
n'y a pas de dilatance résiduelle et que I'on revient
pratiquement à l'état initial. Dans le but d'étudier cet
eflet de la dilatance, GUILLOUX et SCHLOSSER
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5OO lOOo (kPol

o)-Essoi d'orrochement b)-Essoi de cisoillementd'une borre direct -à 
volumà constont(Wernick ,1978 ) ( Guiltoux et Schlosser ,1929 )

Fig.3. - Effet de la dilatance empêchée dans un sol
granulaire dense.

(1979) ont analysé des résultats d'essais de cisaillement
direct, à volume constant, sur du sable compacté
(ya

chemin des contraintes au cours de ces essais est tout
à fait semblable à celui représenté à la figure 3a.

n est intéressant de noter que I'essai de cisaillement
direct à volume constant représente le cas exhême
d'une dilatance totalement empêchêe alors que dans
I'essai d'arrachement une variation de volume limitée
est possible. C'est pourquoi l'état limite des contraintes
dans I'essai de cisaillement direct à volume constant
correspond à la valeur de I'angle de frottement mesuré
à l'état critique A.u tandis que l'état limite dans I'essai
d'arrachement est caractérisé par la valeur de O au pic
de la courbe effort-déformation. Il est également
intéressant de noter que I'augmentation de la
contrainte normale dans cet essai est plus grande que
dans I'essai" d'arrachement (o : 14 oo).

La communication de KOIRUMAKI (congrès d'Hel-
sinki) analyse les effets de la dilatance sur I'angle de
frottement sol-inclusion entre un sable, compacté à
différentes densités, et des plaques d'aluminium.
L'auteur a réalisé une série d'essais de cisaillement
direct à contrainte normale constante. A partir de
considérations é,nergéfiques, il a montré que la part de
I'angle de frottement due à la dilatance décroît en
même temps que croît la conftainte normale. Il faut
noter cependant que les essais de cisaillement direct à
contrainte normale constante ne sont pas représentatifs
du phénomène complexe de la dilatance empêchée
telle qu'il se produit autour des inclusions résistant à la
traction.

En fait, comme I'ont montré tant les essais en
laboratoire sur modèles réduits que les expéiences
grandeur nafure, les effets de la dilatance décroissent
avec la contrainte normale. On a ainsi étê, amené à
définir un coefficient de frottement apparent F*, qui est
le rapport de la contrainte de cisaillement mafmum le
long de l'inclusion à la contrainte normale initiale
oor [r* _ r-.*/oo (SCHLOSSER et GUILLOUX,
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L979). Ce coefficient de frottement apparent dépend
fortement de la dilatance du sol. Il peut atteindre des
valeurs qui sont très supérieures à la tangente de
I'angle de frottement interne du sol. Par ailleurs sa
valeur diminue lorsque la contrainte normale aug-
mente.

GIGAN et CARTIER (congrès d'Helsinki) ont réalisé
des essais d'extraction sur des cornières métalliques
battues et utilisées dans la construction d'un mur de
soutènement en sol cloué. Ils ont montré que les
valeurs du coefficient de frottement apparent découlant
de ces essais sont en assez bon accord avec celles
proposées par SCHLOSSER et GUILLOUX pour le
calcul des murs en Tene Armée. Il faut cependant
noter gu€, dans le clouage des sols, la conhainte
normale initiale sur I'inclusion est difficile à déterminer
en raison de paramètres variables comme la géométie
du mur et I'inclinaison des inclusions. C'est p6urquoi il
a été proposé (SCHLOSSER, 1983) d'utiliser plutôt
pour le dimensionnement la valeur de la conhainte de
cisaillement limite le long de I'inclusion (r,,'u* - [r*.oo)qui est à peu près constante quelle que soit la
profondeur ainsi que l'ont montré différents auteurs et
comme I'ont confirmé les observations de CARTIER et
GIGAN (fig. a).

Cornières f 50x50x5 mm o
méto lliques I eo x 60 x 5 mm o

Fig.4. Valeurs de la contrainte de cisaillement
limite le long de barres

(d'après Cartier et Gigan, 1983).

La figure 5 montre qu'il suffit d'un déplacement
relativement faible (quelques millimètres) pour mobi-
liser la contrainte de cisaillement limite le long d'inclu-
sions lisses. Ce résultat est en accord avec les
observations faites tant sur les pieux que dans la Terre
Armée. Mais il faut se rappeler que la mobilisation du
frottement sol-inclusion dans les sols granulaires com-
pactés dépend du volume de la zone en dilatance
autour de I'inclusion et en conséquence de l'état de
surface de I'inclusion. Ainsi, dans le cas d'armatures
nervur,ées (fig. 5b) il faut un grand déplacement, de
I'ordre de 5 à 10 cm, pour obtenir la valeur de pic.

2.2.2. Pression latérale sur I'inclusion

C'est lorsqu'une inclusion relativement rigide est
soumise à des efforts de flexion dans une zone de sol
en cisaillement que se développent des pressions
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Fig.5a. Mobitisation du frottement lors d'essais
d'arrachement de tubes battus

(Cartier et Gigan, 1983).
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Fig.5b. Essai d'arrachement d'une armature
nervurée de Terre Armée

(Schlosser et Guilloux, 1979).

latérales sur I'inclusion. Deux états différents doivent
être consid érés:

1. d'une part, les pressions latérales exercées par le sol
lorsqu'un équilibre statique est atteint;

2. d'autre part, les pressions latérales exercées par le
sol lorsqu'on utilise des inclusions pour ralentir la
vitesse de déplacement d'une pente en cours de
glissement.

Le développement de pressions latérales en conditions
statiques a été largement étudié dans le cas de pieux
soumis à des chargements horizontaux (BRINCH
HANSEN, 196l ; MATLOCK et REESE, 1960.;
MÉNARD; 1962; BRoMS, 196T; BAGUELIN et JÉ-
ZEQUEL, 19721. Les expérimentations et les analyses
théoriques ont monfré que le concept de courbe de
réaction locale, liant la pression p sur le pieu au
déplacement relatif y/R (R: rayon du pieu), est valable
à condition que la fledon du pieu déformé ne soit pas
bop grande. La figure 6 montre une courbe de
réaction expérimentale qui donne les valeurs initiale et
sécante du module du sol E, - zkrR (kr: coefficient de
réaction) et qui est limitée par la pression ultime pr.
Ces deux paramètres ne dépendent que du sol et ne
dépendent pas du pieu.

Deformotion horizontole

Fig.6. Courbe de réaction lors du chargement
horizontal d'u n pieu

(Baguelin et Jézéquel, 1972).

Des courbes de réaction ont été proposées par
différents auteurs, en particulier par MENARD - 

(1962,
1969) et MATLOCK (1970). La prévision de MENARD
est basée sur la courbe pressiométrique qui semble
être en bon accord avec la courbe de réaction en
raison de la similitude entre le phénomène d'expansion
de cavité à l'intérieur d'un sol et le développement de
pressions latérales lors de chargements horizontaux. On
suppose que la pression ultime P., est égale à la
pression limite pr. D'autres valeurs proposées pour P.,
ne sont pas aussi facilement reliables aux paramètres
mécaniques du sol ; par exemple BROMS (1964\
donne la formule suivante :

Sol sans cohésion: p,r_ Po.3 tg'(+ +

Sol cohérent: P,, : 9c.,

La similitude entre la courbe pressiométrique et la
courbe de réaction suggère que la déformation y/R,
coffespondant à la pression ultime P* devrait être très
élevée et de I'ordre de I00 7". En fait, les grandes
déformations dues au développement de zones plasti-
ques autour des pieux commencent approximativement
lorsque p _ pr, ce qui colrespond à une valeur de
déformation relativement' faible (y/R - 5 à L0 7").

BAGUELIN et JEZEQUEL (1982) ont montré expéri-
mentalement que la pression latérale p est essenti elle'
ment due à la réaction du sol à I'avant du pieu et que
seule une petite partie correspond à la réaction à

l'arrière et au frottement sur les deux faces latérales.

I faut noter que I'on atteint difficilement la pression
ultime p,., dès que le diamètre de l'inclusion dépasse 2
à 3 cm compte tenu du déplacement relativement
grand (1 à 1,5 cm) que cela implique. De plus, les
expérimentations sur des pieux ont montré que la
méthode de mise en place, en perturbant le sol autour

(kN) Force d'orrochement

Grove

0=42'

Armoture nervu rée de T . A

^ 
i:::,-,,,:oJ'
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du pieu, a une
E. et donc sur
ser la pression

du sol
mobili-

Fluage du so/. Les poussées latérales qui se dévelop-
pent sur des inclusions relativement rigides utilisées
pour stabiliser des pentes instables en mouvement
dépendent essentiellement de l'état du sol dans le
voisinage immédiat de la surface de glissement poten-
tielle. Lorsqu'il y a fluage du sol, le rôle principal de
I'inclusion est de réduire le taux de distorsion ^i dans la
zone de cisaillement. Comme on le verra plus loin, la
poussée latérale mobilisée à I'interface sol-inclusion
dépend à la fois du gradient dIldz, du taux de
distorsion dans la zone de cisaillement et de la valeur
de i,. On peut donc pour décnre ce mécanisme
d'interaction utiliser la loi d'écoulement plastique du sol
proposée par LEINENKUGEL (1976) et considérée par
WINTER et al. (conférence d'Helsinki). Selon cette loi,
la contrainte de cisaillement ultime 11 dans la zone de
cisaillement est liée au taux de distorsion (V) par ce
qu'on appelle l'indice de viscosité lro,suivant l'ex-
pression :

t*\
11 _ cu (Y") tt + I,o 1,., (% /f

où: cu (i,") représente la cohésion non drainée
correspondant à un taux de distorsion de réference iro.
L'indice de viscosité peut être déterminé à partir
d'essais de cisaillement triaxiaux non drainés sur des
échantillons de sol saturés et consolidés.

En diminuant le taux de distorsion du sol, I'inclusion
réduit la contrainte de cisaillement ultime 11 mobilisée
dans la zone de cisaillement. Si l'on considère une
couche représentative d'épaisseur dz dans la zone de
cisaillement, les équations de l'équilibre statique impli-
quent eu€, dans une pente non renforcé,e, la contrainte
de cisaillement ultime 11 soit é,gale à la contrainte de
cisaillement motrice re, alors que dans une pente
renforcée la variation de la contrainte de cisaillement
ultime Arr dans le sol au voisinage de I'inclusion doit
êhe équilibrée par la poussée latérale sur I'inclusion.
Sur un élément représentatif de I'inclusion (fig. 7),
I'interaction sol-inclusion est alors décrite par l'équation
suivante :

grande influence sur le module
le déplacement nécessaire pour
ultime p,.,.

lnclusion

Vitesse de deformotion
du sol non renforcé

p. Bdz Ssq.dCl

Fig.7. Pression latérale sur une inclusion
dans une pente en mouvement.

contre ces éléments transverses une butée du sol dont
le mécanisme est assez semblable à celui décrit dans Ie
paragraphe pré,cédent.

n est cependant intéressant de connaître la distribution
des efforts résistants dans un renforcement composite,
et plus particulièrement la part prise par les éléments
transverses (par butée du sol) et la part prise par les
barres longitudinales (par frottement) . Généralement, la
part du frottement le long d'une barre longitudinale
lisse, ancrée à son extrémité, est faible. Dans le cas des
grillages, BACOT (1981) a montré que ce frottement
est le phénomène principal tant que les valeurs du
déplacement relatif sol-inclusion restent faibles
(0,5 cm) , et que la butée du sol n'est mobilisée que
pour de grandes valeurs de ce déplacement. Il a réalisé
des essais d'arrachement sur différents types de renfor-
cements (grillages et barres) de 5 m de longueur,
placés dans une grande cuve remplie de sable com-
pacté. Les résultats en sont présentés à la figure 8. La
force d'arrachement maximale est plus faible pour une
barre lisse que pour une bane composite munie de
hès petits éléments transversaux de 2 cm de long, en
raison de u I'effet de nervure > qui augmente le volume
de sol en dilatance. On n'observe cependant aucune
différence si la longueur des barres transversales est
augmentée (fig. 8). Malheureusement tous les essais

\
Diometre de lo borre : o,8 rrr

5 cm-
p.B.dz - d 11

S"q dt' Snq
It : :YBdzB (kN) 

|Effort dorrochement 
I

( Dons le sens de lo plus I

longue borre ) |

I

Snq

+ (#)
F

n

t;lt,.tï 'lavec : k : cu (i) Iro 20

dans laquelle dtr est la variante moyenne de la
contrainte de cisaillement limite sur la surface équiva-
lente S'q de I'inclusion, et B est Ie diamètre de
I'inclusion.

Cette équation monhe que localement la poussée
latérale du sol, lorsqu'il y a fluage, dépend à la fois de
dlldz et de Y.

2.2.3. Butée du sol sur les éléments transverses
des inclusions composites

Les éléments transverses des inclusions composites
peuvent être soit des plaques verticales, comme dans
le cas des ( murs à êchelle ", soit des barres hans-
versales, comme dans le cas des grillages. Il se

Effet
d'osperi te

Deplocement 5

o,25 o,5 o,75

Fig. 8, Essais d'arrachement de
avec éléments tranversaux

(d'après Bacot, 1981).
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d'arrachement ont été arrêtés à une valeur du déplace-
ment en tête d'environ 1 cm. Un seul essai a été
poussé juqu'à de grands déplacements, mais sur un
grillage de géom,êtrie légèrement différente (deux
barres longitudinales espacées de 15 cm et des barres
transversales espacées de 20 cm) et avec un sol
également différent (grave). La figure 9 montre bien
les deux phases observées lors de I'arrachement d'un
grillage : il y a tout d'abord le frottement et l'effet de
nervure qui sont mobilisés pour un très petit déplace-
ment (0,5 cm) , ce qui correspond à un premier
maximum dans la courbe force-déplacement; puis l'on
constate une augmentation progressive de la force
d'arrachement, ce qui correspond à la mobilisation de
la butée du sol sur les barres transversales et donne
lieu à un second maximum pour un déplacement de
25 cm.
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détermination de la relation q _ f (e,) nécessiterait
I'utilisation d'un mini-pressiomètre à I'endroit de la
colonne.

3. COMPORTEMENT DES OUVRAGES
ET TUÉTHODES DE DIMENSIONNEMENT

3.1. Ouvrages de soutènement

3.7.7. Ouvrages de soutènement en sol renforcé

Le comportement des ouvrages de soutènement en sol
renforcé dépend beaucoup de la déformabilité et de la
rigidité relative des inclusions. Parmi les techniques
mentionnées précêdemment, la Terre Armée repré-
sente le cas où les inclusions sont linéaires, inexten-
sibles et complètement flexibles. Le comportement de
ce matériau a déjà été étudié en détail tant sur des
modèles réduits en laboratoires que sur des expérimen-
tations en vraie grandeur. La figure 10 illustre les
aspects caractéristiques du fonctionnement d'un mur
en Terre Armée. Le lieu géométrique des points de
traction maximale dans les armatures sépare une zone
active, près du parement, d'une zone résistante à
I'arrière du mur. Ce lieu, qui représente une surface de
rupture potenti elle, est très différent du classique plan
de rupture de COULOMB derrière les murs de
soutènement. La distribution des forces de traction
maximales est aussi très différente de la répartition
triangulaire de la poussée telle qu'elle résulte de la
théorie de RANKINE. On peut expliquer ces diffé-
rences en étudiant I'influence d'inclusions inextensibles
sur les champs de contraintes (SCHLOSSER, 1969) ou
de déformation (BASSETT, 1978) qui se développent
dans le massif. Les inclusions limitent les déformations
latérales du mur et maintiennent le sol de la zone
active dans un état élastique ou pseudo-élastique. C'est
la raison pour laquelle les forces de traction maximales
dans la partie supérieure du mur correspondent à la
pression latérale du sol au repos.

Tmox/LH

Fig. 10. - Comportement d'un mur de soutènement
en Terre Armée.

Dans les murs en Tene Armée, les armafures sont
habituellement en acier galvanisé. JOHN et PETLEY
(conférence d'Helsinki) présentent des mesures de
forces de traction dans les armafures en matière
synthétique (paraweb) de deux murs en sol renforcé:
le mur de Portsmouth (2,5 m de haut) et le mur de

O 5 10 15 ?O 25(crn)

Fig. 9. Essai d'arrachement d'un grillage
(Bacot, 1981 ).

2.2.4. Pression latérale en butée sur les colonnes
ballastées

Les colonnes ballastées sont des inclusions qui peuvent
supporter aussi bien la compression que le cisaillement.
Elles sont en gé,néral utilis ées en compression ; leur
déformabilité et leur résistance étant éventuellement
fonction de la pression de confinement mobilisée dans
le sol mou environnant.

L'interaction sol-colonne peut ête consid érée, en
première approximation, comme un phénomène plan
et dans lequel la pression de confinement q est une
fonction de la déformation radiale Ç à I'interface. Dans
le cas d'une colonne isolée dans un sol semi-infini la
relation q - f(e,) peut êfre approchée par la courbe
pressioméhique (HUGUES et al., 1975). Dans la
pratique, quand une fondation renforcêe par des
colonnes ballastê,es est uniformément chargée, l'effet
de groupe modifie les conditions aux limites et impose
une déformation latérale nulle à la périph éne de la
zone hibutaire de chaque colonne. Cette condition aux
limites peut augmenter sensiblement la valeur de la
pression de confinement mobilisée et a été utilisée par
différents auteurs (PRIEBE, L976; GOUGHNOUR et
BAYUK, L979) qui ont considéré le comportement
d'une u cellule êlémentaire u contenant la colonne et le
sol tributaire environnant. En laboratoire ce comporte-
ment peut ëÛe étudié dans un ædomèûe spécial à
colonne centrale (ABOSHI et al., L9791 rnais la

Dep locement 6
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Jersey (8 m de haut) . Le paraweb est constitué de
fibres de polyester enrobées de matière plastique. La
contrainte admissible du paraweb est d'environ
200 MPa, soit du même ordre que la contrainte
admissible dans I'acier qui est d'environ 160 MPa. Mais
le paraweb est beaucoup plus déformable que l'acier,
ce qui conduit naturellement à des déplacements
latéraux des murs plus importants que dans le cas des
murs classiques en Terre Armée.

La figure 11 montre la répartition des forces de
tuaction maximales mesurées par JOHN et PETLEY.
Dans la partie supérieure du mur, cette répartition est
proche de la ligne Ku correspondant à la poussée de
Rankine, ce qui suggère que la déformation latérale du
mur a été suffisamment importante pour mettre le sol
en état d'équilibre limite.

15

Seuls, quelques résultats d'expérimentations ont été
publiés (STOCKER et al., 1979; GASSLER et GUDE-
HUS, 1981 ; SHEN et al., 1981) mais il y a eu de
nombreuses observations partielles sur des ouvrages
réels au cours de la décade passée. Ces résultats ont
montré le développement de zones active et résistante
au sein du sol renforcé. Bien que la ligne des hactions
madmales soit en général difficile à déterminer, il
semble qu'il y ait une certaine différence avec les murs
en Terce Armée et ce en raison de certains facteurs
parmi lesquels: un plus grand déplacement horizontal
en tëte, une cohésion du sol en place, une inclinsaison
des inclusions et du parement, etc.

CARTIER et GIGAN (congrès d'Helsinki) présentent
une expérimentation en vraie grandeur sur un mur de
soutènement en sol cloué de 5,5 m de haut à
parement vertical. Les inclusions étaient des cornières
battues inclinées de 20 sur I'horizontale et présentant
une assez faible rigidité à la flexion (méthode hurpinoi-
se). Le sol était un sable fin limoneux. La figure 12
montre les déplacements latéraux de I'ouvrage mesurés
à l'inclinomètre ; on voit clairement que les déplace-
ments du parement sont très différents de ceux
observés dans les murs en Terre Armée. Des résultats
similaires ont été rapportés par GASSLER et GUDE-
HUS (1981) et par SHEN et al. (1981). Ils indiquent
que le mode de construction d'un mur en sol cloué
entraîne de plus grands déplacements en tête du mur.

15m

Fig. 12. Déplacements horizontaux
dans et derrière un mur en sol cloué

(Cartier et Gigan, 1983).

GUILLOUX et al. (conférence d'Helsinki) rapporte le
cas d'un mur de soutènement en sol cloué de 14 m Ce
haut avec un parement légèrement incliné (pente
10/1). Le renforcement était constitué de barres scel-
lé,es pratiquement horizontales. Le sol était une mo-
raine compacte. Les forces de traction mesurées dans
les barres montrent le développement d'une zone
active et d'une zone résistante. Sous I'action du gel
le gonflement du sol a entraîné une augmentation de
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Fig. 11.

Efforts de troction
dons les inclusions

Forces de traction d'un mLtr
en sol renforcé

(John et Petley, 1983).

MARCZAL (conférence d'Helsinki) rend compte des
résultats d'une expérimentation en vraie grandeur sur
un mur en Tene Armée de 6 m de hauteur avec des
armatures relativement inextensibles en fibres de verre
enrobées de polyester. Les forces de traction mesurées
sont plus grandes que celles calculées en considérant
une répartition suivant la ligne K..

Dans le cas d'inclusions inextensibles, JURAN (19771 a
développé une analyse théorique à l'équilibre limite et
I'a utilisée pour les deux modes de rupture de la Terre
Armée : la rupture par cassure des armatures et la
rupture par défaut d'adhérence. Les méthodes de
calcul actuelles des ouvrages en T erce Armée
(SCHLOSSER et al., 1979) tiennent compte à la fois
de ces résultats théoriques et des nombreuses observa-
tions sur des ouvrages en vraie grandeur.

Les ouvrages de soutènement réalisés in situ en
utilisant la technique du clouage des sols présentent
trois différences importantes avec les murs en Terre
Armée:

1. le sol in situ possède gê.néralement de la cohésion;
2. les inclusions, qui sont généralement des barres
scellées dans des forages, présentent une certaine
rigidité à la flexion ,, ce qui peut influer sur le
comportement de I'ouvrage ;

3. la construction du mur se fait à partir du haut, en
excavant, et il en résulte une histoire de chargement
hès différente.

En fin de
construction

Après
stobi lisotion
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la poussée sur Ie parement et en conséquence les
forces de traction ont évolué pour devenir madmales
au parement.

GUILLOUX et al. présentent également ur)e méthode
de dimensionnement des ouvrages en sol cloué déve-
loppée par Terrasol (SCHLOSSER, 1981). Cette
méthode de calcul à l'équilibre limite considère quatre
critères de rupture liés à la mobilisation des différents
efforts dans le sol et dans les inclusions:

1. la rupture de I'inclusion due à l'effet combiné des
efforts de traction, de cisaillement et de flexion;

2, la résistance au cisaillement du sol ;

3. le frottement latéral le long de l'inclusion;

4. la pression latérale du sol sur I'inclusion. Les calculs
sont faits par la méthode des tranches en considérant
une surface de rupfure circulaire.

La figure 13 montre le cas simplifié du premier critère,
quand on néglige le moment de la flexion. La
condition r
dans le renforcement) conduit à I'expression suivante :

(N/R")2 + (S/R,)z :1
où N et S sont I'effort normal et I'effort hanchant, R,.,

et R, les résistances de la barre à la traction et au
cisaillement.

Ço
E tot des controintes dons lo borre

Surfoce de
ru pture

(Ê- - l. s'> o

Applicotion du principe du lrovoil moximol

Fig. 13. Détermination des efforts de traction
et de cisaillement
(schlosse,? 1983).

A la rupture, les forces de traction et de cisaillement
mobilis ées dans une barre sont déterminées en utilisant
le principe du travail maximal comme indiqué à la
figure 13. Ce principe donne :

(F- F-) .6'> o

où F est la force réelle dans la barre, É- une fogce
virtuelle ne violant pas Ie critère de iupture et 6' te
déplacement de la barre, supposé égal au déplacement
du sol au point de rencontre avec le cercle de rupture.
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Le troisième critère relatif au frottement latéral peut
être écrit: N
la portion de barre située au-delà de la surface de
rupture.

Pour le quatrième critère il est nécessaire de tenir
compte du moment de flexion. Cela conduit, dans le
plan (N,S), à une surface d'écoulement nettement plus
compliqué,e que l'ellipse coffespondant au seul premier
critère.

La méthode de dimensionnement a êté calée sur de
nombreux ouvrages en sol renforcé (SCHLOSSER,
1983) (murs avec barres flexibles, barres rigides, pentes
stabilisê,es par des micro-pieux). Elle est normalement
utilisée avec des coefficients de sécurité qui correspon-
dent aux éléments suivants: acier travaillant à la limite
élastique, frottement latéral limité à la moitié de sa

valeur maxim ale, pression latérale du terrain limitée à
la pression de fluage dans I'essai au pressiomètre,
coefficient de sécurité de 1,5 pour la résistance au
cisaillement du sol. Ces valeurs ont êté choisies de
manière à rendre tous les critères compatibles eu égard
au champ de déplacements qui se développe dans le
massif renforcé.

En parallèle avec ces méthodes de calcul déterministes,
des approches statistiques sont actuellement dévelop-
pées en vue de surmonter les difficultés rencontrées
lors de la détermination des paramètres de calcul et
des coefficients de sécurité. Unn telle approche proba-
biliste est présentée par GASSLER et GUDEHUS
(congrès d'Helsinki) pour le calcul de murs de soutène-
ment en sol cloué.

3.7.2. Murs â ancrages multiples

Le concept de mur à ancrages mutiple s a été considéré
pour la première fois par COYNE en 1926 avec
I'invention du < mur à échelle r. Des systèmes similaires
ont été, récemment développés (MURRAY, 1981 ;

FUKUOKA, 1982; etc. ). FUKUOKA a décrit une
expérimentation en vraie grandeur sur un mur à
ancrages multiples dont le parement était constitué
d'un géotextile fixé à des éléments rigides verti-
caux. Le sol de remblai était du'limon. Le renforce-
ment du mur était assuré par des ancrages constitués
de tirants reliés à des panneaux verticaux en béton
(1 m x lm x 0,15m).

La figure L4 montre la rotation des éléments verticaux
du parement, la poussée du sol sur le parement et la
pression du sol sur les plaques de béton, qui est
légèrement supérieure à la pression latérale du sol au
repos. Ces résultats montrent eu€, dans ce système de
soutènement, le déplacement (rotation) du parement
est suffisant pour atteindre l'état limite de poussée
derrière le parement. Par contre on ne mobilise pas la
butée sur les panneaux d'ancrage et la pression qui s'y
exerce peut ëtre calculée à condition de connaîhe la
courbe de mobilisation des pressions active et passive
du terrain (fig. I4]l.

CHABAL et al. (congrès d'Helsinki) présentent la
construction d'un barrage de 27 m de haut construit
suivant la technique du < mur à échelle u. Le parement
aval du barrage était constitué par les panneaux

Rn

,A^



REVUE FRANçAIsE DE cÉorecHNtoue

o10 30

3.2.7. Clouage

La stabilisation, par clouage, de pentes instables ou en
mouvement consiste à placer des inclusions linéaires
passives capables de résister à des moments fléchis-
sants. Les inclusions sont des barres batfues ou sceliées
qui sont mises en place le plus souvent verticalement
et selon une répartition uniforme. Le comportement
d'un tel système dépend de plusieurs paramèires dont:
I'inclinaison des barres par rapport à la surface de
rupture, leur densité, la rigidité relative des barres
vis-à-vis du sol et l'état actuel du glissement (équilibre
statique, vitesse de glissement, fluage, etc. ).

L'effet de I'orientation du renforcement a été étudié
par JEWELL (1980). n a montré que I'intensité de la
force de traction qui se développe dans une inclusion
fledble au cours d'un cisaillement direct à la boîte
dépend principalement de I'inclinaison de I'inclusion
par rapport à la surface de glissement. L'augmentation
maximale de la contrainte rCe cisaillement d'un écfrantil-
lon de sable renforcé par des barres ou par un grillage
est obtenue lorsque I'inclusion est onentée suivant la
direction correspondant à I'extension maximale à la
rupfure dans l'échantillon de sable non renforcé.
Lorsque I'inclusion est orientée dans la direction d'une
déformation de compression, il peut en résulter une
diminution de la contrainte de cisaillement du sol. La
figure 15 montre les valeurs expérimentales et théori-
ques de l'augmentation de la résistance au cisaillement
d'un échantillon de sable renforcé en fonction de
l'angle- d'inclinaison 0 de I'inclusion par rapport à la
verticale.

Effort de
ïlroction

E=oyt-,0.;il;l

o 10 20 30 40
Pressions des terres ( kN/mat
sur les oncroges

N" 29
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Fig. 14. Comportement d'un mur â ancrages
multiples

(d'après Fukuoka et â1., 1982).

d'ancrage. Des mesures ont montré que les forces de
haction dans les tirants n'augmentaient pas linéaire-
ment avec le poids des terres et étaient inférieures aux
prévisions. Cet ouvrage se comporte plutôt comme
une structure à double parement; il est assez différent
du mur classique à ancrages mutiples. On peut
raisonnablement s'attendre à ce que l'état des
contraintes dans le sol soit proche de l'état Ko.

il existe une technique similaire au clouage, mais dans
laquelle les ancrages sont actifs, c'est-à-dire précon-
traints. Le procédé de construction des murs est
semblable à celui des murs en sol cloué mais le
comportement est relativement différent car les an-
crages précontraints restreignent beaucoup les déplace-
ments latéraux. Cette technique a été récemment
utilisée pour la conshuction d'un ouvrage de soutène-
ment de 30 m de. hauteur qui a fait l'objet d'une
expérimentation (KÉRISEL et â1., 1981); mais elle ne
sera pas traitée dans le présent rapport.

3.2. Stabilisation des pentes in situ

Quatre communications soumises à ce congrès haitent
de la stabilisation des pentes in situ pâr clouage
(JURAN et al.), par pieux (WINTER et GUDEHUS,
CARTIER et GIGAN) et par micro-pieux (LIZZI'). Le
comportement de ces systèmes est discuté ci-dessous.

corn pression

Fig. 15. Augmentation de I'effort de cisaittement
du sable Ar/o, en fonction de l'orientation de

l'inclusion
(Jewel, 1980).
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JEWELL a également montré qu'il suffit d'un déplace-
ment très faible pour mobiliser la résistance à la
fuaction de l'inclusion et obtenir I'augmentation coffes-
pondante Âr de la contrainte moyenne de cisaillement
le long de la surface de glissemeht.

ces résultats laissent à penser qu'il serait inefficace de
vouloir renforcer la partie supérieure d'une pente
instable par des inclusions flexibles verticales, c''est-à-
dire orientées suivant une direction en compression. Il
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pouffait même en résulter une diminution de la
contrainte de cisaillement mobilisée le long de la
surface de rupture. Un tel raisonnement ne prend
cependant pas en compte I'action des pressions laté-
rales du sol sur les inclusions qui a pour effet de
mobiliser la résistance à la fledon des inclusions.

L'influence d'une rigidité des inclusions a été éfudiée
expérimentalement en laboratoire dans des essais de
cisaillement direct sur un sol limoneux renforc é par une
rangêe de barres d'acier verticales de diamètre va-
riable: 8 à L2mm (JURAN eI â1., 1981). Les résultats
ont montré que:

1. la mobilisation progressive de la résistance à la
fleion des barres donne au sol cloué une cohésion
apparente C* ;

2. le déplacement nécessaire pour mobiliser cette
cohésion apparente est plus grand que celui nécessaire
pour mobilis er le frottement sol-inclusion. JURAN et al.
(congrès d'Helsinki) présentent une analyse par 

-. 
la

méthbde des éléments finis de ces essais de cisaille-

ment. La figure 16 montre une comparaison entre la

mobilisation théorique de la cohésion apparente glo-

bale C* et les résultats expérimentaux. Les courbes
présentent un coude pour un déplacement relatif
d'environ 47o, coude qui traduit I'apparition d'une
mise en plasticité du sol autour des barres. L'analyse
aux éléments finis est en assez bon accord avec les

résultats expérimentaux. Elle montre que la cohésion
globale apparente du sol cloué est effectivement plus
grande que celle correspondant à la somme des efforts
tranchanis mobilisés dans les barres. Cette différence
est due à ce que la présence des inclusions modifie les

champs des déformations et des contraintes dans le
sol.

s Qtz mn
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Lorsque I'on utilise le clouage pour stabiliser une pente
en mouvement, le comportement du massif cloué est
gouverné par les propriétés de fluage du sol puisqu'il
i'agit d'un écoulement visco-plastique. Il semble donc
a priori différent du comportement du même massif
cloué, mais en équilibre statique. ITO et MATSUI
(7975) ont proposé deux approches pour analyser le
problème de la pression latérale exercée par un sol en
mouvement sur une rangê,e de pieux résistants en
flexion. Ils ont considéré d'une part une déformation
plastique du sol autour des pieux, et d'autre part un
écoulement visco-plastique du sol autour deq pieux.
Les deux méthodes ont êté appliquées pour prévoir les
efforts exercés sur des pieux dans cinq sites différents;
elles ont donné des résultats assez semblables qui
coffespondaient relativement bien aux observations
expérimentales. Par ailleurs, dans la méthode de
l'écoulement visco-plastique, I'effort sur chaque pieu
augmente avec la viscosité et avec la vitesse de
glissement du sol, mais ne varie pas beaucoup avec la
limite élastique du sol considéré comme un solide de
Bingham. Ces résultats indiquent que I'on peut, en
première approximation, analyser et dimensionner le
renforcement par clouage d'une pente en mouvement
à partir de considérations pseudo-statiques. C'est ce
qui a été proposé par WINTER et al. (congrès
d'Helsinki) dans une méthode où la pression latérale
exercée par le sol sur le pieu est calculée avec une
cohésion non drainée variable en fonction de la vitesse
de glissement.

La densité de clouage de la pente est également un
paramètre important du comportement dans la mesure
où il contrôle l'effet de groupe. Celui-ci a pour
conséquence de faire particip er le sol au renforcement,
ce qui revient à consid érer des inclusions apparentes
plus épaisses constitu,ées chacune par la barre et une
partie 

-du 
sol environnant. Ainsi I'effort total auquel

résiste le groupe de barres est supérieur à la somme
des efforts exercês par le sol sur chaque barre.
Lorsque la densité est suffisamment forte, le sol cloué
se comporte comme un monolithe. Mais cet eff,et de
groupe, que I'on rencontre assez fuêquemment en
mécanique des sols, n'a pas encore êté très étudié.

Les méthodes de dimensionnement actuelles des
pentes clouées dans des conditions d'équilibre statique
ne tiennent pas compte de l'eflet de groupe. La
méthode de Terrasol présentée par GUILLOUX et al.

(1983) pour le calcul des murs de soutènement en sol

cloué peut aussi ëtre utilisée pour la stabilisation des
pentes. CARTIER et GIGAN (1983) ont proposé ule
méthode qui prend en considération une surface de
glissement 

-circulaire 
et qui calcule I'accroissement du

èoefficient de sécurité dû aux moments et aux efforts
franchants mobilisés dans les inclusions. Pour calculer
ces moments et ces efforts tranchants il est nécessaire

de connaître le déplacement relatif de I'inclusion par
rapport au sol et donc le champ initial des déplace-
mànts dans la pente en l'absence de tout renforce-
ment. En dehors de quelques cas particuliers, la

connaissance de ces déplacements est difficile et
nécessite en gênéral une analyse aux éléments finis.

Pour les pentes clouées en mouvement, WINTER et al.
(1933) proposent une méthode de calcul pseudo-
statique qui repose sur les principes décrits précêdem-
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Mobilisation de la cohésion apparente
dans un sol cloué

(Juran et al., 1983).

FUKUMOTO (L974 et L976) a rapporté des observa-
tions sur la stabilisation de pentes par clouage et plus
particulièrement un essai de cisaillement in situ sur un
massif de sol renf,orcé par deux pieux tubulaires en
acier. Les résultats montrent une mobilisation de la
résistance à la flexion des pieux semblables à celle
décrite par JURAN et al.

_=y#
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ment (voir 2.2.2.). La pression latérale exercée par le
sol sur chaque inclusion et coffespondant à Lrne
diminution de la vitesse de glissemenf de V1 à Vz est
donnée par la formule:

p:À +ln+
où s et h sont respectivement la section de I'inclusion
apparente et la hauteur effecive d'inclusion qui résiste
q la pression latérale; À est un paramètre qui dépend
des caractéristiques de fluage du sol.

3.2.2. Pieux

On stabilise fréquemment les glissements de terrain par
une ou deux rangées de pieux longs suffisammènt
rigides pour résister à de grands moments de flexion
(YAMADA et â1., 1977; FUKUMOTO, L97Z; KÉRI-
SEL, L976; SOMMER, 1979). Le comportement de ce
renforcement diffère de celui d'une pente clouée car la
rangée de pieux constitue un écran relativement rigide
gt par suite un élément de discontinuité dans le champ
des déplacements de la pente. Habifuellernent, les
pieux sont placés au pied de la pente et il en résulte
une stabilisation progressive, comrnençant par la partie
la plus basse du glissement. Mais, 

-comme 
dans le

clouage des sols, la résistance à la flexion des pieux est
un param ètre essentiel.

Trois types de méthodes de dimensionnement ont êté
développés.

La première (BRINCH HANSEN, 1960) considère un
sol rigide plastique et suppose que la pression latérale
du sol sur le pieu est entièrement mobilisée des deux
côtés de la surface de glissement. Cette méthode est
habituellement appli quêe aux pieux très rigides.

La seconde est du type élasto-plastique. Elle a été
proposée par JURAN et al. (1981), CARTIER et
GIGAN (1983) et nécessite de connaître les déplace-
ments du sol par rapport au pieu" Cette méthode est
bien adaptée aux pieux assez flexibles.

La troisième, décrite par WINTER et al. (1983), est
relative à la stabilisation des pentes en mouvement.

La première et la troisième méthode ont étê utilisées
par SOMMER (L979) dans son analyse d'une pente en
mouvement stabilisée par une rangée de pieux rigides
de 3 m de diamètre. une couchè d'argiie de 1-0 m
d'épaisseur glissait à une vitesse de 14 mm par mois.
La figure 77 montre le calcul et les mesuies de la
pression latérale exercée par le sol sur les pieux. La
résistance due aux pieux ne contribuait seulement que
pour environ 5 7" à la résistance totale au cisaillement
le long de la surface de glissement (contrainte de
cisaillement du sol + efforts tranchants dans les pieux),
mais cela s'est avéré suffisant pour réduire la vitesse de
glissement à environ L0 7" de sa valeur initiale.

CARTIER et GIGAN (1933) ont utilisé, pour stabiliser
qne pente instable sous une voie de chemin de fer,
des inclusions plus flexibles consistant en trois rangées
de pieux forés en béton (40 cm de diamètre) reÀfor-
cées-par des profils métalliques H200. La pente glissait
initialement à une vitesse de 10 cm par an. Les

à ?urt. de_
glrssement

o,27

2,5cr, +---+ i*.
Prof .(m) # 7,Scttz 7,5cu,

Sens du glissement

Fig. 17. stabilisation d'un glissement de pente
(Sommer, 1g7q.

mesures de déplacements des pieux ont permis de
calculer les efforts tranchants et les moments de flexion
et ont montré qu'une augmentation d'environ 7 7" du
coefficient de sécurité était suffisante pour réduire la
vitesse de glissement à 2,5 mm par an.

il est intéressant de noter que dans les deux cas décrits
ci-dessus, la pression latérale du sol sur le pieu était
sensiblement inférieure à la pression de fluage du sol
de I'essai pressiométrique.

3.2.3. Stablisation des glissements de terrain par
micropieux

Dans I'une des communications présentées à ce
congrès, LIZZI décrit les nombreuses applications des
micropieux à la stabilisation des pentes, aux soutène-
ments et aux fondations. Pour la stabilisation des
pentes, I'auteur distingue le cas des sols raides et celui
des sols lâches. Dans le premier cas, les micropieux
sont uniformément répartis le long de la pente afin de
créer avec le sol un ensemble monolithe et cohérent
jusqu'à une profondeur suffisante au-dessous de la
surface de rupture critique. Dans le second cas, les
micropieux sont concentrés en un réseau à la partie
inférieure de la pente pour constituer un mur-poids in
situ.

n efste une différence essenti elle entre ce système de
micropieux et le clouage dans la mesure où le
comportement des micropieux est hès influencé par un
effet de structure (Llzzl et â1., 1979; SCHLOSSER et
â1., 7979) dû au liaisonnement particulier des micro-
pieux en tête. L'interaction complexe sol-pieux est
généralement suffisamment large pour créer un mono-
lithe, mais ce point n'a pas étê encore suffisamment
étudié et explicité. C'est la raison principale pour
laquelle les méthodes actuelles de dimensionnement ne
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considèrent pratiquement que la stabilité externe des
micropieux.

3.3. Les fondations superficielles renforcëes

Six communications présentées à cette séance coRcer-
nent I'influence d'un renforcement horizontal du sol sur
la capacité portante des fondations superficielles.
Nombre d'articles ont, pendant ces dernières années,
traité de ce problème. Il serait possible de trouver une
tendance générale du comportement d'une telle fonda-
tion en comparant tous ces articles, mais il est
vraisemblable qu'une telle procédure s'avérerait difficile
en raison de I'insuffisance de données réelles sur les
travaux de recherche rapportés. Par exemple, les

données sur la profondeur de la première couche du
renforcement ou sur la densité du sable peuvent
manquer; ou bien, I'angle de frottement mesuré à

I'appareil triaxial peut être donné sans aucune informa-
tion sur le niveau de contrainte moyenne, laquelle
diffère beaucoup selon qu'il s'agit d'essais triadaux ou
d'essais sur modèles réduits; ou bien encore, otr ne
donne aucune indication sur la capacité portante limite
du même modèle réduit de fondation, mais non
renforcé. Une autre difficulté résulte des différents
critères de rupture qu'on peut utiliser, ainsi certains
critères sont relatifs aux charges maximales alors que
d'autres considèrent des charges correspondant à des
valeurs de tassement bien déterminées. On présente
ci-après une synthèse fondée sur des articles compor-
tant suffisamment de données pour être correctement
analysés.

3.3.7. La capacité portante des fondations sur sable
renforcé

Un intérêt tout particulier a été porté aux essais sur
modèles réduits de fondations en sable renforcé. Ces
modèles utilisent une à six couches de renforcement.

Le champ des déplacements a été en génêtal très
soigneusement étudié par des techniques photogram-
métriques ou stéréo-photogrammétriques. La cuve
d'essais est dans ce cas munie d'une paroi en verte
épais qui permet la photographie ou bien I'on utilise
plus simplement un modèle bidimensionnel avec la
technique des rouleaux de Schneebeli. Le champ des
déplacements sert à déterminer les lignes d'extension
nulle ou les lignes d'extension principale. Ces dernières
sont hès importantes puisque c'est suivant leur direc-
tion que les inclusions sont les plus efficaces (AN-
DRAWES et â1., L9781.

Le champ des déplacements dépend enhe autres
choses de la matière des inclusions. Avec les matières
synthétiques qui ont normalement uR frottement sol-
inclusion plus faible que le frottement inteme du sol,
les déplacements ont tendance à suivre la surface des
inclusions. Un grillage en acier peut avoir un frottement
sol-inclusion égal au frottement interne du sol (AN-
DRAWES et â1., L978) ot, dans ce cas, le sens du
déplacement coupe les inclusions. Lorsque l'on utilise
des inclusions flexibles (par exemple des géotextiles), il
peut y avoir rupture du sol avant que les inclusions ne
soient sollicitées. Dans ce cas, les lignes d'extension
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nulle sont presque confondues avec les lignes caracté-
ristiques des déforrnations telles qu'elles sont considé-
rées dans la théorie de la plasticité. Les champs de
déplacements observés sont en gênêral en bon accord
avàc le schéma classique de rupture relatif à la

capacité podante (figures 18 et 19). La théorie de la
plàsticité semble donc constituer un bon point de
départ pour étudier la capacité portante d'un sol

renforcé, tout au moins lorsqu'il s'agit de renforce-
ments par inclusions fledbles. En l'absence d'une
meilleure théorie, otr peut également I'utiliser pour des
renforcements rigides. Cependant, I'obseruation des

déplactments dans la partie située au-dessus des
inClusions (ANDRAWES et â1., 1978) semble indiquer
que la partie supérieure du sol doive êÙe consid&ê,e
comme une couche spéciale.

LiEnes d'exten sion princtpole

Lig nes d'exte n s ion nu lle ç
I

Fig. 18. Schéma des trajectoires observées, des
lignes d'extension principale et des lignes d'ex-
tension nulle pour une fondation sur du sable

(Andrawes et â1., 1983).

Fig. 19. Schéma de rupture poa r la capacité
portante d'une fondation sur du sable

(d'après Lundgren et Mortensen, 1953).

Des exemples de mauvais emplacements des inclusions
sont mentionnées dans plusieurs articles et la figure 20
montre les champs de déplacements correspondants.
Dans la figure 20a l'inclusion a une surface relative-
ment lisse qui favorise le glissement entre le sable et
I'inclusion, ce qui réduit la capacité portante par
rapport à celle du sol seul (ANDRAWES et â1., 1978\.
Sur les figures 20b et 20c on a placé des inclusions
trop courtes dans la zone des lignes d'extension
principale" A la figure 20d, c'est un grillage en P.V.C.
qui a été, utilisé dans un essai sur modèle réduit; bien
que le champ des déplacements paraisse très différent
de celui du sable seul, les capacités portantes obser-
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Fig. 20. Exemples de mauvais ernplacements
pour des inclusions résistant à la traction.

vées sont pratiquement égales, comme on pouvait le
prévoir en utilisant la théorie de la plasticité"

L'emplacement optimal (c'est-à-dire celui qui donne le
facteur d'amélioration le plus €llevé sur la capacité
portante ultime ou résiduelle) d'une couche de renfor-
cement unique et horizontale a été étudié dans
quelques articles (tableau IV). L'amélioration maximale
est obtenue quand I'inclusion est située à une profon-
deur de 0,258 à 0,58, ou B est la largeur de la
fondation. La longueur optimale de I'inclusion dépend
par contre du matériau utilisé. Des inclusions exten-
sibles transmettent leurs conhaintes au sol sur une
surface limitée et la largeur optimale L s'avère être
L : 58 (FRAGASZY et al., 1983). Des inclusions rigides,
par exemple en acier, nécessitent une plus grande
longueur d'ancrage (McGOWN, L979). L'influence du
nombre de couches a êté étudiée par de nombreux
auteurs (tableau trl). Deux ou trois couches ont un effet
favorable sur la capacité portante même avec un
espacement verhcal Z de 0,5 à 0,75 B.
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Le résultat le plus important de toutes ces études, c'est
que le ou les facteurs d'amélioration dépendent du
nombre de couches, de l'espacement vertical enhe les
couches, de la profondeur de la couche supérieure, de
la résistance du sol, de la matière des inclusions, etc. Il
semble donc difficile d'avoir une idée génêrale simple
sur le mécanisme du renforcement ou tout au moins
de faire une comparaison valable enhe toutes ces
études.

Dans I'un des articles présentés, DENVER et al. (1983)
proposent d'utiliser la théorie de la plasticité sous sa
forme la plus simple pour calculer I'influence d'un
grillage en P.V.C. Cette idée peut ëtre retenue pour
analyser les résultats d'essais avec des couches de
renforcement horizontales, en introduisant un angle de
diffusion a.

Considérons tout d'abord le cas d'une seule couche de
renforcement. Cette couche et le sable sus-jacent sont
supposés constituer un matériau homogène plus résis-
tant que le sous-sol. La rupture se produit lorsque la
fondation atteint le sous-sol après avoir pénétré la
couche de renforcement. Les contraintes verticales
dans la couche de sable supérieure sont alors suppo-
sées se diffuser avec un angle a par rapport à la
verticale (fig. 2U. La fondation apparente conespon-
dante au niveau du sous-sol a une largeur B* qui est
donnée par:

B{< - B (1 + 2 tgcv D/B)

et une capacité portante que I'on peut exprimer ainsi:

q* - É,yB*Nrs, + y (O + D)No sq dq

où y est la densité du sable, No et Nq les coefficients
de capacité portante, sy et sq les coefficients de forme,
dq le coefficient de profohdeur, et où ô est le
tassement à la rupture. On suppose qu'il n'y a pas de
surcharge à la surface du sable et que la charge sur la
fondation est verticale.

Tableau lV. - Renforcement par une couche unique et horizontale d'inclusions. So/ de fondation: sable

Andrawes
McGown
Wilson-Fahmy
1 983

Geotextile, non tissé

Sable: n * A34

Modèle: L- æ - B_ O,',2 m

u/B 0,125 0,250 0,b00 0,750 1 ,00qlyB 250 335 330 310 z7o zssô/B 0,16 0,19 0,21 o,2A 0,19 0,14
o 48"
tg cr 0,33 0,00 - 0,1 6 - A,22 - 0,24

Va n isek
1 983

Geotextile, tissé

Sable:Y_ "l 5 kN/n"r3 (?)

Modèle: L- oo - B_ 0,04 m

u/B 0,375 0,75 1 ,125q kN/m2 150 25A 260 175
ô/B 0,'l 3 0,22 0,22 0,1,5
a 48"
tg cr 0,10 - 0,06 - 0,1 g

Akin m usu ru
Akin bolade
1981

Bandes de fibres tissées
Espacement horizontal xlB-
Sable: Y _ 17 kN/m3

Modèle: B_ L_0,1 m
ô/B _ 0,10 (?)

u/B 0,5 0,S A,7Sx/B 0 0,5 0,s
cl kN/m2 91

A 47os
e/qo 2,85 2,15 1,17
tg cr 0,1 0 0,00 - A,23

Milovic
19V7

Tiges en pofypropylène

Sable:Y: 15 kN/m3

Modèle: D : 0,6 m

u/B A,25 0,S 0,7b
q kN/m2 420 660 830 1 100 (?)
ô/D 0,1 0,1 0,1 0,1
O 41oB
tg cr - 0.03 - 0,07 - 0,06
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Fig. 21. Poinçonnement d'un sable renforcé.

La charge

A{<q- 
A

sur la fondation réelle est alors:

q*

où A et A* sont respectivement les surfaces de la
fondation rêelle et de la fondation apparente. On
suppose implicitement que la force résultante sur les

deux faces limitant la diffusion de la charge est
horizontale.

On a utilisé un coefficient de profondeur
do - 1 + 0,35 DIB pour analyser les résultats. Les
observations des champs de déplacements semblent en
fait montuer que le sable de la couche supérieure se

déplace vers la fondation, ce qui signifie que la
pression horizontale y est probablement trop faible
pour que I'on puisse mobiliser des forces de cisaille-
ment suffisantes le long des lignes de rupture du
schéma classique. L'utilisation d'un coefficient de pro-
fondeur différent de I'unité pourrait donc être discutée,
mais de toute façon son influence sur tgs reste faible.

Dans les tableaux IV et II, on donne quelques-unes
des séries d'essais les plus complètes. L'angle de
frottement int erne a été calculé, à partir des coefficients
de capacité portante de Lundgren et Mortensen
(1953), en réanalysant des essais sur du sable propre.
Les angles de frottement interne peuvent donc être
quelque peu différents de ceux mentionnés dans les
articles cités dans les tableaux IV et II. Ils dépendent
beaucoup du niveau des contraintes et des dimensions
du modèle, c'est-à-dire que plus les plaques d'essai
sont petites et plus I'angle de frottement est élevé,.

On a donné à la hgure 22 les valeurs de tgw calculées
en fonction de la profondeur relative u/B de la couche
de renforcement. Les inclusions étaient constitu é,es de
géotextiles tissés ou non-tissés, de banes de polypropy-
lène ou de bandes linéaires de fibres de corde. En
dépit d'une certaine dispersion, on observe que tgs a
tendance à diminuer quand u/B augmente de 0,1 à 1.

On peut interpr éter les essais à plusieurs couches (2 à
6) de la même façon. La couche supérieure comprend
alors toutes les inclusions. La variation de tgs en
fonction de u/B est donnée sur la figure 23. Le résultat
est plutôt surprenant, car la dispersion est assez faible
en dépit de la différence des Çpes d'inclusions et des
modes opératoires utilisés. Lorsque u/B > 0,5, tgs est
presque constant, mais pour u/B
prendre des valeurs assez élevées, ce qui signifie que le
renforcement est d'autant plus efficace que la couche
supérieure d'inclusions est située à une plus faible
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Fig. 22. Valeurs de la pente
charge pour un lit isolé

de diff usion
d'inclusfons.

de la

Fig. 23. Valeurs de la pente
chargepour2à6lits

de diff usion de la
d'inclusions.

profondeur au-dessous de la fondation. Des expé-
riences supplémentaires s'avèrent cependant néces-
saires pour confirmer et préciser ce point.

De I'analyse ci-dessus, il ressort les points suivants:

1. il est possible d'évaluer I'amélioration de la capacité
portante apportée par le renforcement d'une couche
de sable propre. On peut utiliser la méthode de calcul
du bicouche, mais à condition d'adopter pour la
contrainte verticale des diffusions variables.

2. L'angle de diffusion a semble être pratiquement
indépendant du matériau constituant les inclusions, du
nombre de couches, de la densité et de la résistance
du sable, ainsi que la profondeur du renforcement, et
cela dans une large gamme des différents paramètres
utilisés dans les essais.

3. L'angle de diffusion a semble dépendre principale-
ment de la profondeur relative de la couche supérieure
du renforcement.

Les valeurs négatives de a indiquent qu'une meilleure
méthode devrait ëtre proposée dans l'avenir.

No m bre de couche s

r < D/B< /..5

0.33 .zlB< 1
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L'idée de base de la méthode de calcul est que la
rupture intervient dans le sous-sol selon un mécanisme
classique, mais que le sable renforcé au-dessous de la
fondation aglt comme une dalle durant le poinçonne-
ment.

Dans les essais sur modèles réduits, deux modes
supplémentaires de rupture ont pu ëtre observés.
L'inclusion soit a glissé, soit s'est cassée pendant la
rupture. La cassure, lorsqu'elle a lieu, est toujours
approximativement sous le côté ou sous le centre de
la fondation (BINQUET et LEE, L975). Les forces de
taction déterminées dans un géotextile intact (AN-
DRAWES et al., 1983) montrent des maximas situés
aux mêmes points (fig. 24).

Fig. 24. - Points de cassure probable des inclusions
(Binquet et Lee, 1975) et

contraintes de traction dans un géotextile
(Andrawes et â1,, 1983),

Dans les essais sur modèles, la capacité portante n'est
que légèrement influen cée par ces phénomènes, mais
en vraie grandeur les forces de traction dans les
inclusions sont beaucoup plus élevêes.

Pour l'élaboration des projets, il est très important
d'êhe en mesure de calculer les forces de haction dans
les inclusions. Des méthodes de dimensionnement
basées sur la théorie de l'élasticité (SCHLOSSER et
LONG, L974) ou sur la théorie de la plasticité
(BINQUET et LEE, 1975) ont êtê, proposêes mais
n'ont pâs, jusqu'à maintenant, été comparêes avec des
données expérimentales appropriées.

3.3.2. Le tassement des fondations sur sable t€D-
forcé

Le tassement des fondations sur sable renforcé dépend
sensiblement des caractéristiques mécaniques du maté-
riau constituant l'inclusion comme de la flexibilité de
l'inclusion et de la rugosité de sa surface, du nombre
de couches de renforcement et des propriétés du sable.

Avec un géotexille flexible, non-tissé, la courbe de
charge-tassement n'est pas influencée par le renforce-
ment tant que le tassement n'a pas atteint la valeur de
0,088, (ANbRAWES et al., 1983). Pour tous les autres
matériaux on observe une réduction des tassements,
même aux très faibles chargements. Pour les géotex-
tiles tissés, I'amélioration semble aller jusqu'à 100 %
(VANICEK, 1983), pour des bandes d'aluminium 50 à
5007" (BINQUET et LEE, L975), et pour les barres en
acier et des grillages en P.V.C., jusqu'à 500-1000%
(MILOVIC, 1979; DENVER et al., 1983).
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Deux communications ont traité de l'effet des charge-
ments rêpétés. DENVER et al. mentionnent que
lorsqu'on utilise des grillages en P.V.C. comme renfor-
cement, les tassements sont réduits par un facteur de 2
à 5. PATEL et PALDAS utilisent un élément de
renforcement composite. Ils établissent une distinction
entre la composante élastique ô" et la composante
plastique ôe du tassement. Ils ont trouvé que la
composante élastique est inchan gée mais que la
composante plastique est réduite par un facteur qui est
supérieur à 2.

3.3.3. Validité des essais en modèles réduîts

Tous les essais mentionnés jusqu'à présent sont des
essais en modèles réduits. En pratique leur exbapola-
tion aux ouvrages réels reste limitée puisque les lois de
la similitude ne sont pas satisfaites. On doit noter à ce
propos trois points importants.

Les champs des contraintes sur modèle et sur proto-
type devraient ëtre similaires. Or dans les essais sur
modèles réduits les contraintes sont beaucoup plus
faibles que dans le prototype. Aussi I'angle de frotte-
ment interne, qui dépend assez fortement du niveau
des contraintes, est-il beaucoup plus êlevê dans les
essais sur modèles (tableaux IV et V) que dans les
prototypes. L'échelle incorrecte des contraintes conduit
probablement à un mécanisme de rupture non reprê,-
sentatif de la rêalitê, Cette difficulté peut ëtre surmon-
té,e en soumettant le modèle à une forte accêlération
dans une centrifugeuse (KIM et â1., 1983 ; OVESEN et
KRARUP, 1983). Les essais sur modèles réduits
peuvent être utilisés pour étudier certains phénomènes
comme par exemple la forme de la relation entre tgs
et u/B (fig. 23), mais pour toute utilisation pratique ces
résultats devraient ëtre contrôlés par des essais en
centrifugeuse.

Les inclusions doivent ëtre soigneusement réduites à
l'échelle correcte s'il faut étudier les forces de traction
ou les cassures dans les inclusions. A proprement
parler, les dimensions devraient être réduites à l'échelle
correcte ; une autre solution, moins bonne, est de
réduire à l'échelle la résistance du matériau (OVESEN
et DRARUP, 1983). Dans aucun des essais mentionnés
plus haut la notion d'échelle n'a étê introduite.

Le diamètre des grains, l'épaisseur de l'inclusion et les
relations contraintes/déformations ne sont généralement
pas réduites à l'échelle, de telle sorte que I'on ne peut
pas comparer les tassements du modèle aux tasse-
ments du prototype.

3.3.4. Fondation renforcée sur sol mou

Cinq communications soumises à cette conférence
concernent le renforcement par une couche de géotex-
tile, placée à la surface d'un sol mou sous un remblai
ou sous des couches de chaussée.

KEBS et al. (1983) ont réalisé des essais en cenhifu-
geuse et BOUTROUP et al. (1983) ont réalisé une
analyse par la méthode des éléments finis. Ces deux
études fournissent des résultats qualitatifs semblables
qui permettent d'expliquer le mécanisme: le géotextile
restreint les déplacements latéraux du sous-sol, ce qui
conduit à un tassement pratiquement uniforme de la



Binquet
Lee
1 975

Bandes d'aluminium

Sable:Y- 15 kN/m3

Modèle: L_ oo - B-0,076 m

u/B 0,33 0,66 0,33 0,33 0,33D/B 1,33 1,66 1,00 1,67 2,OO
q kN/m2 83 196 162 1 16 214 255
N44356
ô/B 0,09 0,07 0,07 0,Q7 o,O7 o,O7o 42"
tg q -0,10 -0,12 -0,,|9 -0,08 -0,06
u/B 0,66 1,00 1,00 1,33 1 ,67D/B 1,33 1,67 2,OO 2,OO 2,33
q kN/m2 1 16 129 148 141 120
N33433
ô/B - 0,07 0,07 o,o7 o,o7 o,o7o 42"
tg cr -0,18 -0,10 -0,13 -0,14 -0,14

Fragaszy
Lawton
Asg harza-
Deh-Fozi
1 983

Bandes d'aluminium

Sable:Y- 15,4 kN/m3

Modèle: L- oo - B-0,076

u/B 0,33
D/B 1,00
q kN/m2 7s 200
N3
ô/B 0,1 0,22
o 420
tg cx - 0,04

Denver
Ch ristensen
Ha nsen
Steenfeldt
1 983

Grillage en PVC

Sable:Y_ 15,5 kN/m3

Modèle: circulaire

u/B
D/B
q kN/m2
ô/D
Dm
0
tg cr

0,15 0,07
1,09 0,47

75 244 85 390
0,1 0 0,1 0 0,1 0 0,1 0
0,065 0,065 0,1 5 0,1 5
44" 41"

- 0,04 0,35

Akin m usu ra
Akinbolade
1 981

Bandes de fibres tissées
Espacement horizontal 0,5

Sable: Y : 17 kN/m3

Modèle: B : L:0,1 m

u/B 0,75 0,75 0,79 0,75 0,S 0,bD/B 1,25 1,75 2,25 2,75 2,5 3,5
q kN/m2 142 136 139 139 223 191N234555
ô/B -0,1 - 0,1 æ0,1 -0, 1 - 0,1 N 0,1
0 40"
tg cr -0,16 -0,16 -0,13 -0,13 -0,9 -0,09
u/B 0,25 0,50 0,75 1 1,b 0,bD/B 2,25 2,50 2,75 3,00 3,50 4,5
q kN/m2 175 192 139 1 16 114 155
N555555
ô/D -0,1 - 0,1 æ 0,1 -0, 1 - 0,1 tu 0,1
o 400
tg cr - 0,12 - 0,11 - 0,13 - 0]2 - 0,11 - 0,09
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surface chargée. L'amplifude du tassement total n'est
que légèrement réduite. Cependant, comme l'a montré
JEWELL (7982), I'utilisation d'un géotextile s'étendant
jusque sous les banquettes latérales a pour effet de
restreindre encore plus les déplacements latéraux, et
enhaîne alors une diminution du tassement total.
BOUTROUP et al. ont montré qu'en conditions non
drainées (v - 0,5) les forces de traction qui se
développent dans le géotextile sont plus grandes que
celles obtenues dans des conditions drainées
(v : 0,33).

GOURC et al. (congrès d'Helsinki) ont étudié expéri-
mentalement le renforcement par une couche de
géotextile reposant sur un sous-sol argileux. Le géotex-
tile avait été placé à l'interface entre le sable et I'argile.
Ils ont entre auhes choses montré que sous charge-
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Tableau V. - Résultafs d'essars avec N couches horizontales d'inclusions (N> 1). Sot de fondation: sable
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ment statique le géotextile modifie le champ des
déplacements dans le sous-sol argileux, ce qui a pour
conséquence de réduire le tassement total et d'ac-
croître la capacité portante.

La méthode de dimensionnement la plus couramment
utilisée repose sur une analyse de la stabilité par
glissement circulaire prenant en compte les forces de
traction mobilis ées dans les inclusions (JEWELL,
L982)" QUAST et al. (conférence d'Helsinki) considè-
rent eu€, lorsque I'on utilise un géotextile relativement
déformable (déformation admissible de 5 7"1, ce géo-
textile suit les déplacements du sol notamment le long
de la surface de rupture potentielle. Il en résulte que
les forces de traction sont alors dirigées dans la
direction de la surface de rupture.
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3.4. Fondation en sols renforcés en place

3.4.1. Colonnes ballastées

L'utilisation de colonnes de sable ou de gravier pour
renforcer un sol mou répond à trois objectifs:
1. accroître la capacité portante du sol de fondation;
2. réduire les tassements et accélérer la consolidation
du sol mou;
3. accroître la stabilité générale d'ouvrages (murs,
remblais) à fonder sur le sol mou.

Les colonnes jouent donc à la fois un rôle de
renforcement grâce à leur résistance à la compression
et au cisaillement et un rôle de drainage.

3"4.1.1. Considérations générales sur Ie comportement

L'utilisation la plus courante des colonnes ballastées est
faite dans le but d'accroître la capacité portante d'un
sol de fondation sur une surface relativement large. Le
nombre des colonnes est généralement êlevê et
comme des pieux elles transfèrent les charges à une
couche de meilleure portance. Mais, le comportement
d'une colonne est très différent de celui d'un pieu dans
la mesure où le mécanisme d'interaction est celui
d'une expansion radiale confinée par le sol mou
avoisinant comme cela a êté expliqué au $ 2.2.4.

Des expérimentations en vraie grandeur ont monhé
eu€, sous l'effet d'un chargement en surface soit par
un remblai (VAUTRAIN, 1977; ABOSHI et â1., 1979),
soit par une fondation plus rigide (GOUGHNOUR et
BAYUK, 1979) les tassements en surface du sol et des
colonnes étaient pratiquement les mêmes. Il en résulte
que la distribution de la charge est caractérisée par une
concentration des contraintes verticales sur les co-
lonnes. I-e rapport de concentration des contraintes
n - o./o, (où oc et os sont les contraintes verticales
respectivement dans la colonne et dans le sol mou) est
un paramètre fondamental qui dépend de plusieurs
facteurs, y compris le facteur de remplacement
a _ A./A défini sur la figure 25.

Des études en laboratoire (ABOSHI et â1., 1979)
comme des expérimentations en vraie grandeur ont
montré que la valeur habituelle de n en surface est
généralement comprise entre 3 et 5" Cependant,
comme I'a montré VAUTRAIN (7977), elle peut, dans
le cas de sols particulièrement mous et hétérogènes,
atteindre en profondeur des valeurs aussi élevées que
50.

Si les sols sont supposés élastiques, n est égal au
rapport des modules de déformation de la colonne et
du sol (n _ E./Er).

GOUGHNOUR et BAYUK (7979) ont monhé que le
frottement latéral à I'interface sol-colonne restait faible
et n'affectait pratiquement pas l'état des contraintes
dans le sol.

La mise en place des colonnes ballastées provoque
une compression initiale latérale du sol et donc accroît
la valeur du coefficient Ko (GOUGHNOUR et al.,
LeTe).

t- Pression dev- chorgement
G,

n= Cr.

ct

Colonne

So I mou

oo
Ac

Fig. 25, Paramèfres de dimensionnement:
coefficient de concentration de contrainte et fac-

teur de remplacement.

3.4.I.2. Modélisation du comportement (capactté por-
tante)

Deux types de modèles ont êté développés. Le
premier (POTEUR, 1973; HUGHES et al.; 1975;
ABOSHI et al. , 1979) ne tient pas compte de l'effet de
groupe et considère des colonnes isolées, incompres-
sibles et rigides-plastiques dans un sol rigide-plastique
semi-infini. La pression de confinement radiale mobili-
sable or peut ête déterminée soit à partir d'un essai
non drainé à l'appareil triaxial (o, _ 2Cu + or), soit à
partir d'un essai pressiométrique (o, - pr).

Dans le second type de modèle (PRIEBE, L976;
GOUGHNOUR et BAYUK, L979) on considère le
comportement d'une u cellule êlémentaire, comprenant
une colonne et le sol environnant. On suppose que
cette cellule élêmentaire est limitée latéralement par
une paroi rigide et lisse et que les déformations
verticales sont uniformes sur toute la hauteur. Ces
modèles sont reprê,sentatifs d'un ædomètre à une
colonne centrale et donnent une base plus rationnelle
aux méthodes de dimensionnement.

PRIEBE suppose un comportement rigide-plastique et
incompressible de la colonne combiné à un comporte-
ment élastique du sol. Il suppose également que l'état
des contraintes dans le sol mou est isotrope (K" - 1)
soit or _ os. Dans ces conditions, le rapport de
concenhation des contraintes n : o/o, est une
fonction du coefficient de Poisson v et du coefficient
de remplacement a _ A./A. Comme I'indique la
figure 26, n décroît avec lla.

GOUGHNOUR et al. (1979) supposent que les co-
lonnes ballastées sont linéairement élastiques, parfaite-
ment plastiques à la rupture et incompressibles à l'état
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o ou qhnoT 
; i

Çi # = K(€ritv)

Voleurs utiIisées
dons lo protique

O 5 1/e = A/Ac Çi

ETiiikfl.ujaiiS:!??

Fig. 26. - Concept de cellule élémentaire - compa-
raison entre différents modèles et la méthode

des élémenfs finis.

plastique. Le sol confiné à l'intérieur de la cellule
êlémentaire est supposé avoir un comportement élasti-
que non linéaire suivant un chemin de contraintes
effectives qui dépend des déformations verticale et
radiale rv et q. Lorsque le coefficient de remplacement
approche la valeur 1, le coefficient K, rapport de la
contrainte effective radiale à la contrainte effective
verticale, se rapproche de 1/K". Pendant le charge-
ment, le chemin des contraintes effectives est supposé
être bilinéaire, comme l'indique la figure 26, et le
coefficient K varie enûe Ko et l/Ko.

Suivant le niveau de la déformation, la colonne peut
ëte soit dans un état élastique, soit dans un état de
plasticité contenue. Dans ce dernier cas, n est fonction
du facteur de remplacement a et de la valeur supposée
de K" Les variations théoriques de n en fonction de
Ila pour différentes valeurs de K (K - Ko i K - 1 et
K - 1/K") sont montrées sur la hgure 26, où la valeur
de Ko a êtê prise égale à 0,6.

il est intéressant de noter eu€, pour les valeurs de Lla
rencontrées dans la pratique (4 < Ila < 9), les deux
modèles donnent des résultats assez semblables pour
K _ 1, ce qui correspond bien aux observations
expérimentales (n - 3 à 5).

BALMM et POULOS (congrès d'Helsinki) ont réalisé
une analyse du comportement de colonnes ballastées
par la méthode des êlêments finis. Ils ont supposé qu'à
la fois les colonnes et l'argile avaient un comportement
élasto-plastique, avec un critère de rupture, celui de
Mohr Coulomb, et une loi d'écoulement plastique
caractérisée par un angle de dilatance. L'interface
sol-colonne est modélisée à partir d'éléments de
contact qui permettent de prendre en compte soit une
adhérence parfaite, soit un frottement pur, soit encore
un frottement avec dilatance utilisant le concept de
cellule êlémentaire. Les auteurs ont montré qu'avec les
caractéristiques de colonnes ballastées gênêralement
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utilisées on obtenait pour des fondations flexibles
uniformément chargées et reposant sur des colonnes
ballastées des solutions presque égales aux solutions
élastiques analytiques obtenues par BAI AAM et BOO-
KER (1981) pour des fondations rigides uniformément
chargées.

Ces auteurs ont également calculé les variations du
rapport orlo en fonction du facteur de remplacement a
pour différentes valeurs du rapport des modules
d'élasticité E./Er. D'après les résultats, la valeur de n
est approximativement constante avec lla et varie
d'environ 6 à 30 lorsque le rapport des modules E"/E,
varie de 10 à 40 (fig. 26).

WALLAYS et al. (congrès d'Helsinki) ont utilisé le
concept de cellule élêmentaire et proposé la formula-
tion d'un nouveau modèle en supposant que le sol et
la colonne soient à la fois linéairement élastiques et
parfaitement plastiques à la rupture et que leur
compressibilité à l'état plastique puisse ëfre calculée à
partir de la solution de Vesic. Ils ont étudié à la fois les
radiers rigides et flexibles. Ils ont déterminé les
tassements et les contraintes dans la colonne et dans le
sol à partir d'un calcul élasto-plastique classique. La
colonne est supposée dans un état de plasticité
contenue lorsque la déformation verticale dans cet état
est plus grande que celle calculée pour la colonne à
l'état élastique. Aucune application de ce modèle n'est
présentée.

Bien que le premier type de modèles donne des
solutions simples, qu'on peut rapprocher d'essais nor-
malisés comme I'essai pressiométique, l'hypothèse
d'une mise en plasticité totale du sol enbe les colonnes
ne correspond pas à la réalité. Par ailleurs les valeurs
de n calculées dans des conditions non drainées
dépendent du niveau du chargement, ce qui ne
correspond ni aux observations in situ, ni aux résultats
obtenus en laboratoire (ABOSHI et â1., 1979ll. L'opi-
nion du rapporteur gênéral est qu'il serait nécessaire de
développer des modèle utilisant le concept de u cellule
élêmentaire u si I'on souhaite disposer de méthodes de
dimensionnement réalistes et fiables.

3.4.1.3. Méthodes de dimensionnement

Le dimensionnement des colonnes ballastées, pour le
renforcement d'un sol de fondation, doit répondre aux
deux points suivants:

1. Dans la partie cenfrale de la zone chargée,
déplacement du sol est essentiellement vertical et
dimensionnement doit donner une estimation de
valeur du coefficient de réduction du tassement:

tassement du sol de fondation renforcé

tassement du sol non traité

2. Aux extrémités de la zone chargée, le déplacement
latéral du sol de fondation peut ëtre important et le
dimensionnement doit alors donner une estimation de
la stabilité locale vis-à-vis d'un glissement de Çpe
circulaire.

Plusieurs méthodes ont ,été propos ées pour évaluer B :

des méthodes empiriques (GREENWOOD, I970;
THORBURN, 197 5) , des solutions analytiques
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(PRIEBE, 1976; ABOSHI et al. , L97g; GOUGHNOUR Çe
et BAYUK, 79791 et des analyses par la méthode des n=t'
éléments finis (BAIAAM et â1., L977; MORGENTHA- -s
LER et â1., 1978).

Les principaux paramètres de dimensionnement sont le I
rapport de concentration des contraintes n et le facteur
de remplacement a.

ABOSHI et al. ont mis au point une solution analyti- 6
que très simple qui repose sur l'hypothèse d'un
tassement uniforme et qui donne:

p- 1+(n 1)a

Des méthodes plus sophistiquées utilisent le concept de
cellule élémentaire.

PRIEBE (L976) a considéré le cas d'une colonne
incompressible et d'un sol élastique avec le concept de
cellule êlémentaire. C'est la raison pour laquelle sa
solution donne la même valeur pour P.

GOUGHNOUR (congrès d'Helsinki) propose une théo-
rie utilisant le modèle de la u cellule êlêmentaire,
(GOUGHNOUR et â1., 1979ll défini précédemment.
L'analyse incrémentale est faite en deux étapes: on
suppose d'abord que la colonne est en état d'équilibre
plastique contenu et que toutes les variations de
volume sont transmises au sol compressible avoisinant.
Cette hypothèse permet de calculer une valeur de la
contrainte verticale. Puis la colonne est supposée avoir
un comportement élastique linéaire, ce qui conduit à
une deuxième valeur de la contrainte verticale. La
contrainte verticale réelle est prise é,gale à la plus forte
des deux valeurs précédentes. GOUGHNOUR donne
par ailleurs des courbes utiles pour déterminer B

VAN IMPE et DE BEER (congrès d'Helsinki) propo-
sent une méthode de dimensionnement simple, pour
estimer le coefficient B de réduction du tassement.
Cette méthode utilise le modèle de u cellule élémen-
taire, en considérant respectivement les deux cas:
1) colonnes rigides-plastiques incompressibles ;

2l colonnes élastiques-linéaires. Dans les deux cas, le
sol mou est supposé élastique. Cependant, les auteurs
notent que le deuxième cas ne coffespond pas au
comportement habituel des colonnes ballastées. Leur
solution pour le premier cas donne des coefficients de
concentration des contraintes qui sont largement infé-
rieurs et des coefficients de réduction de tassements
qui sont largement supérieurs à ceux calculés dans la
solution de PRIEBE (fil.27 et 28).

Une analyse par la méthode des éléments finis a êtê
etfecfiiée par BAI-AAM et al. (1983). Les auteurs
indiquent que la solution est en bon accord avec les
solutions élastiques obtenues par BAI v rM et BOO-
KER (1981) pour des fondations rigides uniformément
chargées. Comme le montre la figure 28, les
coefficients de réduction de tassements P obtenus en
faisant varier le rapport des modules E./E, de 10 à 40
correspondent bien à la solution de PRIEBE et les
valeurs calculées de f3 sont largement inférieures à
celles calculées à partir de la méthode empirique
donnée par GREENWOOD. Les auteurs monhent
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Fig, 27. Variation théorique de n avec a.

o246810

Fig, 28, Variation théorique de B avec a,

également que les résultats obtenus par la méthode
des éléments finis sont en bon accord avec les
observations sur sites réels, et pourraient donc consti-
tuer une approche intéressante pour le dimensionne-
ment des ouvrages.

I.'analyse de la stabilité locale en rupture circulaire
d'un sol renf,orcé par des colonnes ballastées sous un
remblai est génêralement faite de deux façons. La
première méthode (ABOSHI et â1., L9791 tient compte
des contraintes de cisaillement mobilis ées dans 

-les

colonnes le long de la surface de rupture et qui sont
déterminées à partir du coefficient de concenhation des
contraintes. La deuxième méthode (PRIEBE, 1976)

l/Q= A/Ac



28

considère des caractéristiques équivalentes pour la
résistance au cisaillement (O* et C*) du matériau
composite. Aucune communication traitant de cet
aspect du dimensionnement n'a été présentée à ce
conErès.

3.4.2. Micropieux

Les micropieux ont êté largement utilisés, durant ces
deux dernières décennies, soit pour des reprises en
sous-æuvre, soit pour le renforcement des sols de
fondation. Une très bonne synthèse des diverses
applications de cette technique a été récemment ê,cnte
par LlZn 0982). Le comportement des sols de
fondation renforcés par micropieux a été étudié par
LIZZI et CARNAVALE (1979) et par SCHLOSSER et
JURAN (19791. Comme aucune communication trai-
tant du comportement ou du dimensionnement des
micropieux n'a été soumise à ce congrès, ces deux
aspects ne seront pas développés dans ce rapport
général.

4. ETUDES DE CAS ET CONTROLE

4.L Etudes de cas

Dans le domaine du renforcement des sols, la pratique
a presque toujours précêdê le développement des
méthodes de dimensionnement et des études de
comportement.

En dépit des nombreuses études expérimentales en
laboratoire ou théoriques par la méthode des éléments
finis, des expérimentations en vraie grandeur s'avèrent
toujours nécessaires en vue d'une meilleure connais-
sance du comportement des ouvrages. Ces expënences
en waie grandeur comme les observations sur ou-
vrages réels permettent par ailleurs de caler les
méthodes de dimensionnement.

Parmi les différentes techniques discutées dans ce
rapport génêral, la Terre Armée a fait I'objet de
nombreuses recherches aussi bien en modèles réduits
que dans des expérimentations en vraie grandeur. Par
contre ces dernières sont plus rares quand il s'agit de
techniques telles que : clouage, micropieux, colonnes
ballastées, etc. Par ailleurs, leur interprétation est
généralement rendue difficile par les hétérogénéités
locales du sol en place. Cela donne d'autant plus
d'intérêt aux études de cas détaillées et bien insbu-
mentées.

Certaines communications présentées à ce congrès
décrivent des expérimentations en waie grandeur et
des études de cas relatives à différentes techniques de
renforcement: soutènements en Terre Armée et en sol
cloué, stabilisation de talus et de pente par clouage
avec mesures inclinométriques, fondations sur sols
renforcés avec essais de chargement (radier renforcés,
colonnes ballastées isolées ou en groupe).

n est intéressant de noter que les méthodes de
dimensionnement utilisées dans la Tene Armée et le
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clouage ont fait l'objet de nombreuses comparaisons
avec les observations sur ouvrages réels.

En revanche, le dimensionnement des colonnes ballas-
tées présente des problèmes particuliers du fait de
I'influence des méthodes d'exécution sur le comporte-
ment du sol renforcé. Leur dimensionnement reste de
ce fait ass ez empirique et il est recommandé de réaliser
des essais de chargement avant de définir le projet
final. Bien que six communications présenté,es à ce
congrès traitent d'applications de colonnes ballastées
sous des réservoirs, des silos, et des radiers (COLLE-
SELLI et al., GREEN et â1., N4AIORANA et al.;
ROMANA, BHANDARI) ainsi que sous des remblais
(SOEIRO et al.) aucune comparaison entre prévisions
et mesures n'a été faite dans ces différentes études de
cas.

RANJAN et RAO décrivent I'utilisation de pieux granu-
laires compactés à I'aide d'un pilon pour le renforce-
ment des sols frottants lâches en Inde. Une technique
locale relativement éconornique a étê mise au point
pour installer et compacter manuellement les pieux en
graviers ou en sable. Des essais sur des pieux isolés et
en groupes, chemisés ou non, ont êté réalisés" Les
auteurs ont montré qu'un pieu isolé ou un groupe de
deux ou hois pieux augmentaient de façon significative
(1,5 à 4 fois) la capacité portante du sol non traité. Le
chemisage procure encore une augmentation supplé-
mentaire (de I'ordre de 1,5 fois). La rédulction des
tassements s'avère être d'environ 757" pour un groupe
de 3 ou 4 pieux et atteint 85 7" lorsque les pieux sont
chemisés. Cette dernière amélioration est en partie due
au confinement provoqué par la chemise qui limite les
pieux granulaires (cf. : fig. 29).

80 160 24O 32O 4OO kN /mz

5O

60
Deploceme nt

Fig. 29. Courbes de chargement d'Ltn groupe
de pieux granulaires avec chemisage

et d'une semelle isolée
(Ranjan et Rao, 1989).

Deux communications présentées à c,e congrès décri-
vent des applications particulières du renforcement des
sols dans les strucfures côtières et offshore.
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JEWEL et WISHART (1933) décrivent l'utilisation de
matelas cellulaires, avec renforcement en grillages,
associés à du géotextile pour empêcher l'écoulement
du sable. Ces matelas cellulaires sont utilisés pour
contenir et renforcer des remblais hydrauliques off-
shore. Ils peuvent ëtre placés et remplis dans I'eau à
partir d'une barge et permettent ainsi de réduire les
pentes des remblais à 1 : 3. Dans un petit chantier de
construction on a utilisé des renforcements verticaux en
grillage de polymère associés à des géotextiles" Cette
expérimentation a montré que le déplacement latéral
d'un tel matelas de 3 m de hauteur a été de 15 à
18 cm, pour un remplissage tès rapide par le sable
(vitesse de remplissage 0,10m'/s), qui a êté efficace-
ment retenu par ce système. Après la mise en place
des couches successives de matelas, le remplissage en
sable du cæur de l'île a pu se poursuivre de façon
continue.

SIMON et PERFETTI (1983) décrivent l'utilisation sous
I'eau de géotextiles Ron tissés pour renforcer une
couche de vases compressibles d'épaisseur 5,5 m et
pour la séparer des matériaux de remblai dans la
construction de I'allongement de la piste de I'aéroport
international de Marseille. Le géotextile n'a pratique-
ment aucun effet ni sur l'amplitude ni sur le temps de
tassement du remblai. Il a par contre empêché la
contamination des matériaux de remblai et les ruptures
locales, ce qui a conduit à un tassement général
beaucoup plus uniforme en permettant un contrôle
plus efficace de la consommation de remblai.

4.2. Contrôle

Le conhôle dans le renforcement des sols concerne
généralement les aspects suivants:

1. le contrôle du matériau de remblai, lorsqu'il s'agit
de renforcement de sol rapporté comme dans la Terte
Armée;

2. le contrôle de la qualité de I'inclusion lorsqu'elle est
réalisée en place, ce qui est le cas des colonnes
ballastées;

3. le contuôle de la durabilité de I'inclusion dans le cas
des ouwages permanents (corrosion de I'acier ou
dégradation des plastiques et des géotextiles) ;

4. le conhôle de l'interaction sol-inclusion mobilisable
(essais d'extaction dans les soutènements en Tene
Armée et particulièrement en clouage, essais de char-
gement des colonnes ballastées) ;

5. le contrôle de I'amélioration due au renforcement:
mesures des tassements dans les fondations, mesures
des déplacements dans la stabilisation des pentes,
mesures de I'amélioration des propriétés mécaniques
du sol autour des colonnes ballastées.

Certaines communications présentées à ce congrès
haitent de ces divers aspects.

BATTELINO et al. (1983) decrivent les résultats d'une
expérimentation intéressante sur un mur en Tene
Armé,e de 3,5 m de hauteur, construit avec un maté-
riau de remblai en limon, contenant 80 7" de fines
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Fig. 30. Déplacement tatérat du parement
d'Ltn mur en Terre Armée construit

avec rJn remblai limoneux
(Battelino, 'tgSg).

inférieures à 80pm et 40 % de fines inférieures à
15pm. Ces proportions de fines sont largement supé-
rieures à celles admises dans les spécifications habi-
tuelles des ouvrages en Terre Armée.

Comme le montre la figure 30, le parement a subi des
déplacements latéraux durant et après la construction
par suite du fluage du sol. Ces déplacements ont êtê
limités à la base et à la partie supérieure du mur et ont
atteint 3,5 cm au centre. Si les déplacements avaient
étê libres en tête, ils auraient certainement atteint des
valeurs plus importantes.

CARTIER et GIGAN (1983) decrivent des essais
d'extraction de tubes pour mesurer le frottement
sol-renforcement dans un soutènement par clouage
(fig. 5a). La procédure d'essais est similaire à celle
proposée par BUSTAMANTE (1977) pour I'essai de
chargement de tirants préconhaints. Dans cet essai la
charge est contrôlée et appliquée par étapes avec des
paliers d'une durée de 4 à 8 mn. Cette procédure
permet de déterminer la charge de fluage et la charge
limite. Elle est différente de celle utilisée dans la Tene
Armée où I'essai d'extraction se fait à vitesse de
déplacement constante, de l'ordre de quelques milli-
mètres par minute. L'essai d'extraction à vitesse
contrôlée permet de déterminer la valeur du pic, celle
à l'état résiduel, et donc l'effet de ramollissement qui
suit éventuellement le pic.

Certaines communications présentées à ce congrès
(COLLOSELLI et â1., RANJAN et RAO, BHANDARI)
décrivent des essais de chargement réalisés sur des
colonnes ballastées isolées ainsi que sur des groupes
de colonnes. Ces essais montrent que le comportement
(module de déformation équivalent et capacité portante
limite) d'une colonne isolée est similaire à celui d'un
groupe de colonnes pour une même valeur du
coefficient de remplacement. Lorsque la colonne ballas-
tée est réalisêe par vibro-remplacement, ce qui a pour
eff et de densifier le sol avoisinant, I'efficacité du
traitement peut être contrôlée par des essais de
pénétration statique, des essais au SPT ou autres.
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CONCLUSIONS

En conclusion de ce rapport génêral, on peut citer les
points suivants:

1. D'une technique à I'autre les connaissances sur le
comportement d'un sol renforcé sont variables. Si le
comportement de la Terre Armée est bien connu, celui
des sols de fondation renforcés par micropieux est
encore limité. Des recherches s'avèrent nécessaires tant
en laboratoire que sur des ouvrages réels.

2. La déformabilité de I'inclusion est un paramètre
important qui gouverne le comportement des sols
renforcés. La nature et les propriétés mécaniques des
divers types de matériaux utilisés pour les inclusions
doivent donc être choisies judicieusement en fonction
des objectifs assignés à I'ouvrage.

3. Les méthodes de dimensionnement utilisées actuel-
lement sont des méthodes à l'équilibre limite. Des
tentatives ont été faites pour tenir compte des déforma-
tions correspondant aux charges de service mais elles
restent encore d'application limitée.

4. Les difficultés de modélisation des sols renforcés et
l'influence des techniques d'exécution ont conduit à
utiliser des méthodes de dimensionnement parfois
encore assez empiriques. Dans le domaine des fonda-
tions (micropieux et colonnes ballastées) il faut inclure
dans le dimensionnement des essais de chargement
afin de mieux garantir la sécurité. Pour le clouage, des
essais d'exhaction sont nécessaires pour évaluer correc-
tement le frottement sol-barre.

5. Compte tenu du caractère empirique de certains
paramètres de dimensionnement (facteurs de concen-
tation de conbaintes dans les colonnes ballastées par
exemple) les ouvrages en sol renforcé doivent souvânt
être instrumentés afin de mieux contrôler leur compor-
tement. Par ailleurs, du fait de I'influence de la
méthode de construction sur le comportement de ces
ouvrages, des spécifications s'avèrent nécessaires pour
chaque Çpe de renforcement.
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