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ttresumes

poinçonnement d'un sol élastique anisotrope
par M. Dahan
La distribution des contraintes et des déplacements à I'intérieur
d'un massif semi-infini transversalement isotrope soumis à un
poinçonnement a été déterminée. on considère d'abord le cas
d'un chargement axisymétrique quelconque appliqué normale-
ment en surface.
On calcule ensuite la répartition de la pression sous un poinçon
rigide ; on se ramène ainsi au problème précédent.
Le résultat suivant a été obtenu : pour un poinçon rigide, la dis-
tribution de la pression à la surface du massif est la méme que
si le milieu était isotrope, ce gui justifie l'utilisation en Mécani-
gue des sols d'un coeff icient expérimental du type modu le de
réact io n.

méthode de calcul du comportement des pieux
à I'arrachement
par M. Boulon - J. Desrues - P. Foray
Les auteurs présentent une application de leur programme génê
ral de calcul des pieux, au cas de I'arrachement, sous sollicitation
verticale monotone, ainsi gue les vérifications expérimentales
correspondantes.
Le calcul est réalisé grâce à la méthode des éléments finis tradi-
tionnelle ; la loi de comportement du sol est l'élasticité linéaire
isotrope. La nouveauté du calcul réside dans l'utilisation d'une
loi d'interface au contact sol-pieu :cette loiest de type Coulomb
(frottementglissement). Des résultats sont présentés pour le cas
du massif homogène et celui du bicouche.
Les vérifications expérimentales sont conduites dans la cuve
d'essai du laboratoire <sols> de l'lnstitut de Mécanique de Gre-
noble. Une attention toute particulière est portée à I'influence
du mode de mise en place sur le comportement du pieu.
ll convient de remarquer que, pour ce type de sollicitation, des
hypothèses très simples pour fe sol (élasticité) et une loi d'in-
terface classique (Coulomb) permettent de décrire le comporte-
ment du pieu depuis les faibles charges jusgu'à la charge limite
d'arrachement.

la séismicité induite par les lacs réservoirs
dans son contexte géologique
par P. Gevin
Un séisme, conséquenc€ d'une rupture, se localise systématique-
ment dans des trzones séismiquesu où la distribution générale de
la contrainte est horizontalement (extensiveD ou <<compressivell.
Plusieurs exemples sont étudiés pour justifier l'addition algébri-
que de la contrainte supplémentaire engendrée par I'eau d'un lac
réservoir, aux contraintes préexistantei. Lorsque ces dernières
sont naturellement proches de la rupture, l'addition en cause est
capable de déclencher un séisme gualif ,é d' r<induitl. On propose
que les processus sont identiques aussi bien pour les séismes tout-
à-fait superficiels de faible magnitude (tVl l ql que pour les
séismes à foyers plus profonds (guelques km) éventuellement
destructeurs @ <M < O,b).
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analyse critique de la théorie de consolidation
u nidimensionnelle de Terzaghi
par F. Tavenas - M. Brucy - J.P. Magnan -

P. La Rochelle - M. Roy
La prévision des vitesses de tassement des ouvrages sur sols fins
est habituellement effectuée avec la théorie de la consolidation
unidimensionnelle de Terzaghi, mais ces calculs condu isent f ré-
guemment à des résultats peu satisfaisants.
L'utilisation d'une méthode de résofution numérique a permis
de traiter la consolidation unidimensionnelle avec des hypothèses
moins restrictives gue celles de Terzaghiet de mieux comprendre
l'influence de certains facteurs (surconsolidation du sol, notam-
ment) sur le déroulement de la consolidation.
L'article présente les résultats de cette étude théorique.
Après un rappel de la théorie de Terzaghi, de ses hypothèses et
de leurs implications, il décrit les résuftats de catculs effectués à
l'aide du prograrnme coNMULT, dans fequel le sof a une loi de
compressibilité linéaire en coordonnées semi-logarithmiques, une
perméabilité variable avec l'indice des vides et un coeff icient de
consolidation variable et recalculé à chaque itération du calcul :

pour le chargernent ædométrique d'une éprouvette de sol forte-
ment surconsolidé, le comportement calculé diffère sensiblement
des prévisions de la théorie de Terzaghi, au niveau notamment de
l'évolution des isochrones de surpression interstitielfe.
Les auteurs concluent que la théorie de Terzaghi ne permet pas
une prévision satisfaisante de l'évolution des surpressions in-
terstitielles au cours du temps et gue cela est dû notamment au
fait que le coefficient de consolidatiof, cv n'est pas un paramètre
intrinsèque du sol et qu'il varie à chaque instant.

détermination d'une loi de comportement
pour le cisaillement des sols pulvérulents -
application au calcul d'essais triaxiaux
par J. Monnet - J. Gielly
La définition, pour un sol, de la loi liant les contraint€s aux d6
formations pôimet, grâce âu calcul sur ordinateur, de prévoir le
comportement d'o uvrages co mplexes.
La présente communication résoud théoriquement le problème
de l'écrouissage, dans le cas de la contrainte moyenne constante
ou variant peu. La démonstration s'appuie sur la formu le de
Frydman qui exprime la variation de l'énergie de déformation du
sof . On en déduit la direction de la déformation plastique, puis sa
longueur. Les formules obtenues sont directement applicables à
la méthode des contraintes initiales dans un calcu! par éléments
f inis.
On étudie ensuite la direction:d€ la déformation plastigue à la
rupture, ce gui permet de compléter le rnodèle théorique présen-
té grâce à I'hypothèse de la plasticité non standard.
Les calculs de plusieurs séries d'essais triaxiaux, réalisés sur des
matériaux divers (de façon à faire varier les quatre paramètres),
montrent la bonne co'incidence entre les résultats théoriques et
expérimentaux. Ceci permet de conclure à la validité de la loi
proposée.

choix de la profondéur de reconnaissance
pour les fondations superf icielles
par D. Cordary - J.P. Giroud - J.P. Obin
Le but de l'étude qui suit est de proposer aux ingénieursdes rè-
gles pratiques pour la détermination des sondages de reconnais-
sance en vue du calcul des fondations. Le problème a été abordé
sous l'angle du risque que ferait courir à la fondation l'existence
d'une couche de faibles propriétés mécaniques, juste en dessous
du terrain reconnu. En examinant successivement le risque
d'instabilité et le risque de tassement, nous proposons trois cri-
tères à appliquer dans tous les cas, critères qui conduisent à
trois valeurs de profondeur de reconnaissance dont il faud ra re-
tenir la plus grande. Des exemples pratiques d'applications
sont donnés.
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poinçonnement d'un sol élastique anisotrope

par

M. Dahan
Ingénieur, Attaché de Recherches C.N.R.S.

Laboratoire de Mécanique des solides*

1 Introduction
Pour la prévision des tassements, il est courant en Méca-
nique des Sols de simplifier le comportement des terres et
de les considérer comme des corps élastiques pour obtenir
des résultats approchés.

Jusqu'à présent, la plupart des calculs ont été faits en utili-
sant comme modèle mathématique le massif semi-infini,
homogène, élastique et isotrope. Des solutions à ce pro-
blème ont été données par Boussinesq dès 1885. En fait,
le sol n'est pas parfaitement isotrope, et cela peut expli-
quer certa ins désaccords entre la théorie et l'expérience.

Le simple dépôt, la sédimentation, la consolidation du sol
sous I'effet du poids propre, peuvent entraîner l'apparition
d'une anisotropie. Les propriétés du sol dans les directions
horizontales et verticales ont alors des différences signifi-
catives. En supposant la symétrie des propriétés élastiques
du sol autour de la verticale, on peut le considérer comme
un massif semi-infini transversalement isotrope. Nous
avons vérifié cette propriété sur divers échantillons de sols
par !a mesure des coefficients élastiques.

Le but de cet étude est de donner la distribution des
contraintes et des déplacements à I'intérieur d'un sol à iso-
tropie transversale lorsqu'il est soumis à des chargernents
axisymétriques sur sa surface libre, puis de déterminer la
répartition des pressions sous un poincon rigide, ainsi
qu'une relation entre la force de poinconnement et la pro-
fondeur de pénétration du poincon dans le sol.

Les résultats obtenus montrent que la distribution des
pressions sous le poincon est la même que si le massif
était isotrope; pour le tassement à la surface du massif, il
suffit simplement de remplacer le module 2(1 - vr) I e Au
cas isotrope par un certain coefficient q.Nous générali-
sons ainsi tous les résultats connus pour le massif isotrope,
à partir de la formule de Boussinesq, en ce qui concerne la'
distribution des contraintes sous le poincon et le tasse-
ment en surface, au milieu transversalement isotrope.
Ces résultats sont illustrés par un certain nombre de
courbes montrant l'influence de I'anisotropie sur les con-
traintes et les déplacements.

* Le Laboratoire de Mécanique des Solides est une équipe de Recherche
associée au c.N.R.S. (Groupe Commun Ecole Polytechnique, Ecole
Nationale Supérieure des Mines de Paris, Ecole Nationale des Ponts et
Chaussées).
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2 Chargements axisymétriques.
Nous nous proposons de généraliser au cas d'un charge-
ment quelconque la méthode que nous avons utilisée
(Dahan, 1975; Dahan et zarka, 1977]t pour la résolution
du contact élastique d'une sphère avec un massif semi-in-
fini.
Considérons un massif serni-infini transversalement iso-
trope dont la surface est délimitée par le plan horizontal (r,
0) et dont l'axe de symétrie élastique (zl est vertical. Ce
matériau est défini par cinq coefficients élastiques aij .

Les relations contraintes-déformations associées aux pro-
blèmes à symétrie axiale sont :

trr - ârrorr + arzogg + ârt6ZZ,

teg -- ârz6rr + arrogg + an677,
(1) Ezz: â,rorr + a*ogg + â.,,6.,..,

Trz

où les déformations sont définies à partir des compo-
santes (ur, u0 - o, w) du déplacement par les relations :

âr'.
c

"rr - A,

ur
t00 _

(21

câwozz 
a=

â,,. âw
Trz: a= 

* 
a,

Les équations d'équilibre sont:

1âorr àoru orr - oOe

àr * a= *T-:0
(3)

àor= àor, 6rz

ar *E* ,. -o



(6)

(71

et les équations de compatibilité transformées par les rela-
tions (1 ) s'écrivent :

(a,, arrl (orr o00) t + (arzorr + arroge + arrorrl

-o, 
or

(41

a2

_ " 
(ârrorr + arzogg + arrot l

oz'
Az A2o --. 
# 

(ânorr + airooo + arro=rl-âqq 
#- O.

Les conditions aux limites sont telles que:

a) pour r ou z infini :

6ff - O00 - 6ZZ: 6fZ: 0,
(5)

ur-u0-w-0,
b) à la surface du massif (z- O) :

Fi-1-asî'

9i - s',t iarro -2arral uoo,i 
- 1'2

(1 1)
f -(O ac) /\Æ,

l" - (t b) I t ,

q - À(an - arrl (s, + sr)

et où pH(m) est la transformée de Hankel d'ordre zéro du
chargement p(r) :

(121 pH(m) - ft, J.(mr) p(r) dr
./g

Jo désigne la fonction de Bessel de première espèce et
d'ordre zéro.

En introduisant I'expression (10) de la fonction intermé-
diaire dans les relations (8), nous obtenons pour les
contraintes et les déplacements les expressions suivantes
valables en tout point du massif semi-infini :

orr - []"(s,PzDr - srp,Dr) - (srA, sr\rlllÆl / (tt

o00 - t- À(srpzDr - srp,D2)

Ls,p, (b-asl)n, -szp1 (b-asllnrlltl/(s,-sr)

6zz : (srA, s,Ar) I (r, sr)

(1 3)
6rz- (C, Cr) I (s, sr) /d

i: *ï,;':i,;,;';?ïi;'"' 
t (s' s')

où nous posons :

a-
Ai :J s -ffisiz Jo(*r) pH(m) m dm ,

1r-
Bi -T l"-tsiz Jo(mr) pH(m) dm ,

,o

(141
a- 1,2

J,(mr) pH(m) m dm ,

J,(mr) pH(m) dm

Nous avons ainsi déterminé pour tout chargement p(r) le
comportement du sol correspondant.

3 Poinçons rigides axisymétriques
Dans le cas du contact du sol avec un poinçon rigide, la
fonction p introduite en (71 est à déterminer; nous la
savons simplement nulle à I'extérieur du cercle de contact
(r ) tJ.Les seules données du problème sont la forme du
poinçon f(r) et la profondeur de pénétration wo ou la force
de poinçonnement P. A I'intérieur du contact, au lieu de
I'hypothèse (7l., nous avons une condition aux limites en
déplacement :

(1 5) w(r,O) : wo -f(r) r(ro.

orr(r,O) - 0

arr(r,Ol - p(r)

où p(r) désigne la distribution des pressions appliquée nor-
malement à la surface du massif, fonction nulle à l'exté-
rieu r du contact.

Nous avons ainsi posé de (3) à (7) les équations mathéma-
tiques définissant le problème de mécanique considéré.

Introduisons une fonction intermédiaire A telle que:

orr: i,#.+#.a *t
oee: -*(o#.+*. a*t

(8) ,6zz: * (.+.f #. o #,
6rz- +(9+*13' à2a
- ôr àrz ,, a, 

* a uAl

où les coefficients a, b, c, d sont définis comme suit :

a- âr: (a,, arrl l(ârrâ:: ârr),

b - [a,r(a,3 + aool â,rar:] l(âr,â:r ârr),

(9) 
c - [a,r(a,, arrl + arraoo] l(ârrâ:r ârr),

d- (a,, alrl l(â,,ârr â,r),

Nous avons montré (Dahan, 1 975 ; Dahan et Zarka, 19771
que le problème est résolu si cette fonction s'écrit sous la
forme :

(1 0) q(r,zl -

1 f' ,. dm

-l 

tpre-strnz - pre-srmzlpH(mUo (mr),,.'r*
t1s,_srlJ o

avec les notations suivantes:
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A la su rface d u rnassif , les conditions a ux lim ites
vent, d'après les relations (13) avec z - 0, de la
su iva nte :

w(r,O)
Jo

la forme :

X(t) cos(mt) dt

(1 6)

or=(r,Ol
Jo

s'é c ri-
facon

r(ro

,. lo

(211wo : ," 
Jof'(r) 

(r"t - r2l -t/2 6r.

Nous avons aussi la répartition des pressions sous
çon et sa transformée en fonction de X:

r

P(r) - - | 
oX'{t) 

t(2 - r2l -ttz 61 r( r orlr

En supposant pH de

(171 pH(m) -lt"Jo

identiquement vérifiée.
cette même condition

(221

PH(m)

Pour la force

(23l, P - 2n

sin(rnt) #

pornconnement, nous

xftl dt

le poin-

avons la relation:

r)ro

de

,lo
I

Jo

-J"I'"'

la condition (1 6) pour r
Pour r

l'équation intégrale d'Abel :

(18) q [ 'xtrt kz _t2) t/'dt: 
wo - f(r)

Jo

dont la solution s'écrit :

(1 9) r(t) - &two-t Jjt'(r) (t2 - r2l -t/z6vl.

ll est aussi facile d'exprimer le tassement à I'extérieur du
contact:

(241w(r,o) - q Jf xttt k' - ('t -tt2 61

Pour des profils de poinçons réguliers, sans discontinuité
de plans tangents, p(r) reste fini sur le bord du cercle de
contact. Nous montrons (Dahan, 1 979) que cette condi-
tion est équivalente à :

(2Ol X(ro) - O.

De l'inégalité (1 9), nous déduisons pour t - ro, l'impor-
tante relation entre la profondeur wo de pénétration du
poinçon et le rayon ro du cercle de contact:

En conclusion, les formules (1 9) et (22]l permettent de
déterminer la répartition des pressions p(r) sous le poin-
çon. L'expression (211 détermine le rayon du cercle de
contact en fonction du déplacement imposé wo et du profil
du poincon. Nous avons ainsi ramené le problème du poin-
çon rigide à celui d'un chargement axisymétrique par une
distribution de pression p(r) sur un cercle de rayon ro:c'est
fe problème qui a été traité au paragraphe précédent.

Pour des poincons particuliers, le tableau suivant donne
les principaux résultats (Dahan, 1979lr.

Poinçon

Plat Sphérique Conique

r lrl
Prof 1I du trrclnçon

o r2t2R r cotg &

wo

Déplacement lmposé

Wg ro2l R * ro cotg &

P

Force de 5rclnçon-
nernent

4wo ro / e 8wo@F/3q 4tge *], t on

p(rl
Presslon

aous le trrcinçon

?*o( ,"t ,rr-t''
Qn

4t
QnR

,o2 - ,' lt'' -"o!gg arg ch
q

la-
r

p H(-l

lransformée de p
(r2)

gg sin (m rol
Qnm

4 ro 
^fgin -o- Gosrrre

qrlRnt't m ro #(1-cosmrsl
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4 Etude du coefficient q.

D'après les formules (22l. et (241, on remarque qu'à la sur-
face du massif, la pression de poinçonnement p(r) et les
tassements w peuvent être déduits de la solution isotrope
(Sneddon, 1965) ; il suffit simplement de remplacer le
coefficient q par le module 2(1 v2l/t du cas isotrope.

Par conséquent, tous les résultats obtenus pour le massif
isotrope à partir de la formule de Boussinesq en ce qui
concerne la distribution des contraintes sous le poinçon et
le tassement à I'intérieur comme à I'extérieur du contact
sur la surface du massif, s'étendent au milieu à isotropie
tra nsversa le.

Ces résultats apportent aussi une justification aux calculs
pratiques de tassement de sols faits en utilisant un module
expérimental obtenu à partir de lienfoncement d'une
plaque rigide sous une force donnée, comme le module de
Westergaard (module de réaction). Ce module joue le rôle
du coefficient q et tient compte de l'anisotropie.

Bien entendu, quand on s'écarte de la surface z - O, les
résultats ne sont plus les mêmes que pour un massif iso-
trope. Pour montrer I'influence de l'anisotropie, nous don-
nons ci-dessous pour le poincon plat et à titre de curiosité
pour le poinçon conique, les isovaleurs de la contrainte
normale orret celles du déplacement vertical w pour deux
sols anisotropes et deux sols isotropes tels que, dans cha-
cun des deux cas, le coefficient q soit égal au rnodule 2
(t vzlle. Ces courbes ont été obtenues par un calcul
numérique simple à partir des formules explicites (13)
pour le cas anisotrope et des résultats de Sneddon (1946
et 1948). Les valeurs utilisées pour les coefficients a;; des
sols anisotropes ont été mesurées au Laboratoire de
Mécanique des Solides sur des éprouvettes de lirnon pré-
levé sur le plateau de Palaiseau et sur des éprouvetteb
d'une marne prélevée à Marseille. Ces deux sols présen-
tent un sens d'anisotropie différent.

Des résultats présentés dans le tableau I et à partir des
relations entre la force de poinçonnement et la profondeu r
de pénétration du poincon, nous pouvons déduire un
moyen expérimental très commode pour la mesure du
coefficient q.

5 Appfication pratique.

Six éprouvettes de limon, de dimensions standard (hau-
teur :72 mm, diamètre :36 mm) ont été prélevées à Palai-
seau à une profondeur d'environ 1,2O m. Trois de ces
éprouvettes ont été taillées dans le sens vertical, deux
dans le sens horizontal et une à 45 degrés.

Sur ces éprouvettes, nous avons réalisé des essais de
compression simple et avons obtenu les résultats
su iva nts :

Er _ 3'9 106

E2- 5'9 106

vl - O'10

(25) vz - O,1 3

Er

Itr - 2(1 +v )

1rr et Éz sont les modules de cisaillement pour les.plans
d'isotropie et pour les plans perpendiculaires dans les
directions radiales et on sait eue Fr n'est pas une valeur
indépendante.

Nous rappelons que les coefficients élastiques a" sont défi-
nis, pour un matériau transversalement isotrop-e, à partir
de ces ( constantes techniques > par les relations :

arr : -l-El ,

ârz : -'VrEl ,

ar" - -1"Ê,
(26)

^1q11 :-- 
E2

I
a44: :

Vz,

Les résultats (25) montrent l'existence d'une certaine ani-
E,

sotropie, le rapport des modules d'YoungÇest de I'ordre
de 0,66, c'est-à-dire que le limon paraît plus raide dans le
sens vertical oue dans le sens horizontal.

La marne de Marseille a été prélevée à une cinquantaine
de mètres de profondeur, et est en grande partie com-
posée de montmorillonite et d'illite. Les essais en com-
pression simple ont donné les résultats suivants :

Er : 1 '2 1Os Pa'

Ez : 3.9 1O7 Pa,

vt:Vz:0'
(271

Er

tr': Z(t + uJ : 6 10? Pa,

Itz: 2,2 10? Pa,

et ainsi : q : 3,8 1O-8 Pa-r.

Nous avons cette fois une anisotropie significativement
différente, le rapport des modules EtlEr est pratiquement
égal à 3, c'est-à-dire que la marne paraît plus raide dans le
sens horizontal que dans le sens vertical.

Sur les courbes des figures 1 et 2, nous remarquons que
les isovaleurs de la contrainte normale relative au limon de
Palaiseau sont au-dessus de celles obtenues pour le cas
isotrope (trait discontinu), c'est-à-dire qu'en tout point du
massif la contrainte o' anisotrope est supérieure à la con-
trainte o.. isotrope, sauf sur la surface où elles sont égales.
Nous avons le résultat contraire pour la marne de Mar-
seille. Cette différence s'explique par le sens de l'aniso-
tropie des deux sols puisque le rapport E,/E, est inférieur à

1 pour le limon, alors qu'il est supérieur à 1 pour la marne.

Pour les tassements, on voit sur les figures 3 et 4 que les
différences varient en fonction du rapport d'anisotropie.
Nous avons ainsi de plus giands écarts avec le cas iso-
trope pour la marne que pour le limon.

6 Gonclusion

Nous avons donné dans cette étude un calcul analytique
permettant d'obtenir la distribution des contraintes et des
déplacements en tout point d'un sol semi-infini transversa-
lement isotrope soumis à des chargements axisymétriques
sur sa surface libre. Cette méthode conduit pour la plupart
des chargements classiques à des résultats explicites. dont
l'utilisation est aisée.

Nous avons montré aussi que la répartition de la pression
sous la fondation et le tassement en surface sont iden-
tiques à un coefficient multiplicatif près, aux résultats
obtenus pour les sols isotropes à partir de la formule de
Boussinesq. C:est une propriété très importante, qui per-
met de généraliser aux milieux transversalement isotropes
tous les résultats connus pour les sols isotropes.

Pa,

Pa,

_ 1,8 106 Pa,
I

Vz: 2'4 106 Pa'

d'où la valeur de

E, et E, sont les modules
lèle aux plans d'isotropie
ce ux-ci.

v1 est le coefficient de Poisson qui caractérise la dilatation
transversale dans le plan d'isotropie pour une compression
parallèle à ce plan.

v2 est le coefficient de Poisson qui caractérise la dilatation
transversale dans le plan d'isotropie pour une compression
de direction perpendiculaire à celui-ci.
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méthode de calcul du comportement des pieux
a I'arrachement*

par

M. Boulon
Maître-assistant à I'Université Scientifique et Médicale de Grenoble

J. Desrues
Chercheur à l'lnstitut de Mécanique de Grenoble

P. Foray
Maître-Assistant à l'lnstitut National Polytechnique de Grenoble

1 lntroduction

Les recherches présentées ici, s'inscrivent dans le cadre
général d'étude des pieux à l'lnstitut de Mécanique de Gre-
noble. Après avoir traité I'enfoncement et le frottement
négatif (cf. Foray et Puech 1121, Desrues [9], Boulon et al [2]
et [3] et [4]) nous décrivons le problème particulier de I'arra-
chement grâce à la conjonction d'une loi simple pour le sol
(élasticité linéaire) et d'une loi d'interface également sans
complexité pour le contact sol-pieu. Ceci nous permet de
traiter le comportement du pieu depuis les faibles charges
jusqu'aux charges limites.
L'étude qui suit est divisée en cinq parties. Dans la première
partie, nous relaterons, à partir de la description d'essais de
Laboratoire et in situ d'arrachement, les propriétés que
nous comptons modéliser par le calcul. La seconde partie
traitera de I'approche que nous proposons pour le couplage
(l'inter-action) sol-structure, et des solutions classiques qui
ont été apportées à la question. La troisième partie sera
consacrée à I'analyse phénoménologique du comporte-
ment calculé des pieux à I'arrachement. Enfln, la quatrième
partie comportera une étude détaillée de l'influence des
divers paramètres, tandis que nous présenterons dans la
cinquième partie des vérifications expérimentales et une
comparaison avec les méthodes classiques.

2 Constatations expérimentales de base

Ces constatations de.base sont supportées par les f igures 1

et2. La figure 1 montre deux essais d'arrachement réalisés
dans notre cuve à sable, sur un pieu métallique moLrlé long
de 1,62 m, et d'un diamètre de 5,5 cffi, respectivement dans
un sable à densité faible (1 .50 x 10a Newton/m3) et à densité
forte (1 .70 x 104 Newton/mt). La figure 2, tirée de Cox et
Reese t8] montre un autre essai d'arrachement, réalisé in
situ sur un pieu foré à I'eau, de 9 m de long et 36 cm de dia-
mètre, ce pieu étant ancré dans de I'argile raide. Les effets
les plus importants à consigner sont :

- I'influence de la densité du sol
la présence d'un "pic" plus ou moins marqué sur les

cou rbes effort-arrachement

* Exposé au Comité Français de Mécanique des Sols,
séance du 19 juin 1978.
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l'inf luence des décharges-recharges, négligeables sur la
"cou rbe enveloppe".
En second lieu, nous pouvons remarquer que les "modules"
de recharge sont plus importants que les modules de
décharges (cf. fig. 2), et que I'effet de pic est nettement
moins marqué dans I'essai in situ. Nous attribuons ce phé-
nomène de pic à I'effet successif et conjugé de la dilatance
le long du fût et de l'écroulement de la structure du sol à par-
tir de la pointe. Cet effet est évidemment moins important
dans un matériau cohérent, et plus intense pour un pieu de
laboratoire (faible longueur). De toute manière, ce phéno-
mène n'apparaît que pour des arrachements relatifs assez
f orts.

Fig. 1 Arrachements en laboratoire (cuve à sable)

6 o (kN)42o
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Fig. 2 Arrachement in situ (argile raide)

En fonction des principales caractéristiques ainsi mises en
évidence, nous nous fixons comme but de simuler dans le
modèle numérique :

un chargement monotone
- I'influence de la densité et du mode de mise en place

I'influence de tous les pararnètres géométriques
Nons n'incluons pas I'effet de décroissance de la force d'ar-
rachement après pic pour les raisons citées précédemment,
puisque noLrs désirons décrire le comportement des pieux
sollicités à I'arnachement, sous charges de service.

3 Le couplage, ou I'interaction sol-structure
dans le cas des pieux

Nous examinerons dans un premier temps le mode de trai-
tement du couplage sol-structure en général, puis nous
aborderons le cas particulier des pieux sollicités à I'arrache-
ment, pour lequel nous avons fait quelques hypothèses
simplficatrices, après quoi nous rappelerons les grands
traits des méthodes de calcul classique, dans un but de
com paraison.

3.1 le couplage sol-structure en général

Du point de vue du traitement par le calcul, nous avons à
résoudre un problème aux limites classiques, auquel sont
ajoutées quelques "contraintes" supplémentaires, pour
chaque incrément de sollicitation.

Hypothèses et relations générales de la mécanique des
milieux continus

Le domaine de calcul est (D), de frontière (f).(D) est
constitué par les sous-domaines (D1) (modélisant le sol) et
(D2) (représentant la structure), ces deux sous-domaines
étant évidemment adjacents le long d'un interface (S) (cf.
fig. 3). Si on résoud le problème en déplacement, I'inconnue
est le champ de vecteur déplacement U (ui, i : 1,2,3) déf ini
dans (D).

Les déformations sont classiquement reliées aux dépla-
cements par la relation.

(1)

La notation

(i,j:1,2,3)

représentant une dérivée partielle.

Domaine D =D4UD2\ @\s"/_ -Frontiëre fa = AUG

lnconnue dans (D) : Vecteur dflaænut TPù

Condrtions aux û'mibs en dôfræments sur Q
Conditions oux /imites en contraintes "urÇ
lnterface, so/-structure t (S)

Fig. 3 Modélistion du couplage sol-structure

On fait I'hypothèse de petites déformations et de petites
rotations.

On suppose I'existence d'une loi de comportement
linéaire tangente, fonctipn de I'espace dans (D) au voisi-
nage des états de contraintes et de déformations précédem-
m ent atte i nts,
(2) oij - CÏj . €n (i, j, k, | - 1 ,2,3)

Comme dans tout problème statique, les équations de
l'équilibre indéfini, sont valables en tout points de (D)

ff+ri
F (fi, i - 1 ,2,3) représente les forces de volume.

ll existe des conditions aux limites en déplacement sur la
partie (f") de (f) :

(3) (i, j:1,2,3)

€j -+(# +**)

(4) Ui-Ui (i :1,2,3)
ll existe également des conditions aux limites en

contraintes sur la partie (f") de (l) :

(5) ti

ll faut maintenant ajouter à ces hypothèses et équations les
éléments spécif iques du couplage.

Hypothèses et relations relatives au couplage sol-structure
Le couplage a lieu au nlveau de I'interface (S). C'est Ltn cou-
plage "de surface" dont les effets se manifestent principale-
ment par des déplacements relatifs (correspondant à un
coup!age).

Nous considèrerons donc tout d'abord un critère de
découplage ou de couplage limite valable su r (S). Ce critère
est généralement exprimé en contraintes :

(6) fr (o,i) (i, j

Nous utiliserons également une loi de couplage résiduel
modélisant I'interaction subsistant entre le sol et la struc-
ture lorsque des déplacements relatifs ont pris naissance
sur S: cette loi est généralement elle aussi exprimée en
contraintes
(7) f' (oi1)

Compte tenu des déplacements relatifs pouvant interve-
nir sur (S), il convient de faire I'hypothèse de petits glisse-
ments relatifs (si tant est qu'on doive observer des
glissements relatifs), de manière à ce que les sollicitations
puissent toujours être exprimées en termes de coordon-
nées in itiales.

Résolutions
Nous donnerons un aperçu du mode de résolution (possi-

ô.T;

J
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Réalisation d'un incrément d'arrachement
Pratiquement, la réalisation d'un incrément d'arrachement
nécessit 4 étapes.
- La première étape consiste en un pas de sollicitation

So/ (arrachement) sans découplage possible, ce qui conduit
aux champs de déplacements, de déformations et de
contraintes indicés 1 :

Fig. 4 Modéliætion du contact sol-pieu à I'arrachement

ble) au paragraphe 3.2. Du point de vue mathématique, les
conditions d'existence, d'unicité et de convergence de la
solution du principe variationnel associé au problème
incrémental correspondant sont étudiées en détail dans
l'ouvrage de Duvaut et Lions 1101.

3.2 Cas particulier des pieux sollicités
à l'arrachement

ll s'agit du pieu isolé, sous sollicitation monotone:la
géométrie est axisymétrique. Dans ce qui suit, l'élément
important nous semble être constitué par les phénomènes
résultant des propriétés de I'interface (S), aussi avons-nous
choisi de prendre une loi rhéologique simple (élasticité
linéaire) pour le pieu et pour le sol. L'interface (S) est consti-
tué par le fût et la pointe:voyons comment ces surfaces de
contact sont modélisées.

Modélisation du contact sol-Pieu
La figure 4 montre les hypothèses choisies pour le fût et
pour la pointe.

Sur le fût, le critère de découplage et la loi de couplage
résiduel sont confondus :

(8) |t|
on et t étant les qomposantes normale et de cisaillement

du vecteur contrainte sol sur pieu
ô est I'angle de frottement sol/pieu
cu est la cohésion non drainée du sol

- a est un cæff icient de réduction, le produit acu rêprésen;
tant I'adhérence non drainée sol pieu

les conventions de signe sur les contraintes sont celles de
la mécanique des sols (contraintes normales positives en
com pression).

Sur la pointe, nous admettons que tout se passe comme
s'il y avait décollement sol-pieu dès le premier incrément
d'arrachement ; cette hypothèse de "surface libre" n'est
bien sûr valable que pour un arrachement monotone.
(e) An (sous la pointe)

De plus les déplacements horizontaux du pieu sont sup-
posés nuls (cette hypothèse est mineure)

(û)' , (.), (o)t

Au cours de la seconde étape, on fait une partition de I'in-
terface (S) en ses parties (Sc),(Sg) et (Sd), grâce au critère
de couplage limite :

(Sc), correspondant à lr | ( ac,f o".tgô (10) partie sur
laquelle il n'y aura pas de découplage
(Sg), correspondant à l r I

sur laquelle doit avoir lieu un certain déconplage,par glis-
sement relatif.
(Sd), correspondant à a crf o".tgô
laquelle doit avoir lieu un découplage total par décollement
(contact non mainten u).

La troisième étape conslste en une détermination des
fonction nelles reliant les variations des contraintes normale
et de cisaillement sur I'interface (S), au champ des glisse-
ment relatifs sol-pieu sur ce même interface.

Enfin, la quatrième étape conduit au calcul effectif des
glissements relatifs par résolution des équations fonction-
nelles correspondant à la partition évoquée précédemment.

Sur (Sc), les déplacements de la structure et ceux du sol
sont supposés égaux.
( 1 3) Ûpieu

sur (Sg), on écrit la loi de couplage résiduel exprimée en
termes de déplacements.
(14) ltl-a.cuf o".tgô

Sur (Sd), on écrit les conditions de surface libre, à savoir:
(15) An

L'application des glissements relatifs ainsi calculés donne
les cham ps de déplacements, déformations et de
contraintes ind icés

(Û)0,(u)0,(o)o
solution de I'incrément de sollicitations sont
superposition des champs indicés 1 et 4 (c.f.

-(c.C,.+

FUT
an.tgE

Les champs
obten us par
f ig. 5)
(16)
(17)
(18)

pour les déplacements
pour les déformations
pour les contraintes

Remarque : Nous venons de traiter ci-dessus le problème
continu. C'est en fait un problème incrémental linéarisé que
nous traitons à chaque pas de sollicitation. Ceci conduit en
particulier à la résolution d'Lln petit système linéaire non
symétrique pour l'étape 4.

3.3 Remarqrles sur la méthode classique des
cæfficients de raideur

Cette méthode bien connue développée entre autres par
Cambefort [6] nous a fourni quelques points de comparai-
son.
Notons que cette approche suppose la contrainte normale
constante sur le fût au cours de I'arrachement;il n'en est
pas ainsi dans bon nombre de cas :

multicouches
sollicitations en situation non drainée
pieux de faible élancement (puits)
sols présentant la propriété de dilatance

L'expérience montre aussi que la dépendance de la
contrainte de cisaillement par rapport au déplacement local
du pieu est intéressante mais probablement incomplète, car
il semblerait que le déplacement local limite (yr chez Cam-
befort) ne soit pas seulement une caractéristique du sol et
de l'état de surface du pieu, mais dépende surtout de la
contrainte normale appliquée.
Nous allons maintenant examiner les résultats obtenus
grâce à notre modèle numérique de pieu sollicité à I'arra-
chement, tout d'abord d'une manière générale, puis en
observant I'effet de chaque paramètre.

REVUE FRANçAISE DE GEOTECHNIOUE NUMERO 7 13
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4 Analyse phénomènologique du comportement
calculé des pieux à I'arrachement

Les résultats présentés ci-après ont été obtenus selon le
processus exposé au paragraphe 3.2, après discrétisation
par la méthode des éléments finis en déplacements. Nous
rappelons que la loi rhéologique utilisée est l'élasticité
linéaire isotrope pour le pieu et pour le sol, tandis que le cri-
tère de découplage et la loi de couplage résiduel sont
confondus en un seul et même critère de type Coulomb. ll
nous a paru intéressant de mettre en parallèle la situation
des points de I'interface par rapport au critère de décou-
plage, avec la naissance et l'évolution des glissements rela-
tifs, puis de dégager les grands traits de la mobilisation du
frottement latéral.

FIN ETAPE /*

4.1 Evolution des contraintes et du glissement
relatif au contact sol-pieu

Nous avons représenté sur la figure 6l'évolution des
contraintes à diverses cotes le long du fût, pour divers arra-
chements relatifs, et ceci pour un pieu ancré dans un sol
pulvérulent. Nous pouvons remarquer que les vecteurs
contraintes n'atteignent pas tous en même temps le critère
de découplage: le critère est atteint d'abord en tête, puis
progressivement jusque vers la pointe du pieu. par ailleurs,
les contraintes normales commencent par augmenter, puis
diminuent pour enfin se stabiliser. Ceci conduit évidem-
ment à un léger pic pour les contraintes de cisaillement. Ce
pic est observable sur la f igu re T. Bien entendu, dans la réa-
lité, les contraintes normales aug menteraient beaucoup

I

!

ETAT INITIAL FIN ETAPE

Fig. 5 Les phases | (couplage total) et 4 (découplagel du processus d'arrachement

Fig. 6 Evolution de l"action pieu/sol
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F ig. '10 Courbe effort arrachement (calcul élastique
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4.2 Mobilisation du frottement latéral

Au niveau global, la mobilisation du f rottement latéral est
évidemment progressive, en fonction des observations du
paragraphe précédent. On aboutit ainsi à un effort limite,
comme en témoigne la f igure 10 qui représente la courbe
effort arrachement. Nous étudierons en détail, ci-après, les
divers facteurs intervenant sur la forme de cette courbe de
comportement avant palier, et sur la valeur du palier lui-
même. La f igure 11 donne l'évolution des contraintes de
cisaillement sur le fût du pieu de la figure 6 en fonction de
I'arrachement relatif ; on voit que la répartition limite, pour
de forts arrachements, est pratiquement

r - Ko.y.z.tgô

F ig. | 2 Contraintes de cisaillement sur le fût (cal-
cul élastique avec glissement)

5 Etudes de I'influence des divers paramètres

Les différents paramètres intervenant sur le comportement
calculé du pieu à I'arrachement sont :

la géométrie du pieu, qu'on peut caractériser par son
éfancement D/8,

la compressibilité relative du pieu par rapport au sol qui
traduit I'inf luence de la nature du sol et de la nature du pieu,

le mode de mise en place du pieu, que I'on peut caractéri-
ser en première approximation par la donnée de la réparti-
tion initiale des contraintes normales au fût sous la forme

O6

la natu re des couches rencontrées : sol arg ileux ou
sableux, milieu homogène ou stratifié. Elle influe d'une part
sur les paramètres élastiques à prendre en compte, mais
aussi sur la loi d'interface entre le sol et le pieu, comme on
I'a vu précédemment (f rottement maximum en c.cu ou
Ko.y.z.tgô).

5.1 Influence de la géométrie du pieu

Dans te cas d'un sable (f ig. 13 a), oD voit que la pente initiale
des courbes force-arrachement n'est pas modifiée par
I'augmentation de la longueur du pieu : elle est contrôlée
par la valeur du module d'élasticité du sol. Par contre, on
vérif ie que les paliers calculés (en trait plein) sont différents
des paliers déterminés par I'intégration de r - Ko.7.z.tgô
(en pointillé) du fait, montré figure 6, que les contraintes
normafes au fÛt ne restent pas égales àKoy.z au cours de
I'arrachement.
Dans le cas d'une argile non drainée (f ig. 13 b), or peut faire
les mêmes observations que pour le sable, mais cette fois-ci
la valeur des paliers ne dépend plus des contraintes nor-
males au fût et on a donc une augmentation linéaire de la
force maximale d'arrachement avec D (pour B constant).

f =Ko.\dz.tg 6 -^

(21)
La f igure 12 est analogue à la précédente, mais concerne un
sol cohérent. Le pieu calculé est celui de la figure 8, pour
lequel a.cu - 0.03 MPa. Comme pour les sols pulvérulents,
la valeur limite de la contrainte de cisaillement est atteinte
d'abord en tête.
Voyons maintenant comment se manifeste I'influence des
divers paramètres du sol et du pieu.
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5.2 Influence de la compressibilité relative du
pieu par rapport au sol

On la caractérise par le facteur K
d'exemple, par un pieu métallique dans une argile molle, on
aurait K pratiquement infini, pour un pieu en béton dans un
sable moyen on aurait K de I'ordre de 600, et pour un pieu
métallique tubulaire (ou pieu H) dans un sol dense, K envi-
ron égal à 100.

Courbe force-arrachement
on voit figure 14 que la compressibilité du pieu a pour effet
d'augmenter la concavité de la courbe force-arrachement,
la force limite demeurant inchangée. Ceci est dû :

d'une part à une allongement élastique du pieu plus
g ran d,
- d'autre part à une apparition plus lente des glissements

REVUE FRANçAISE DE GEOTECHNIOUE NUME RO 7
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relatifs sol-pieu dans le cas du pieu compressible, alors que
pour le pieu rigide tous les points du fût glissent presque en
même temps. La partie linéaire "collée" de la courbe est sui-
vie très rapidement du palier.

Répartition de la charge dans le pieu
On vérif ie ces phénomènes f igure 15, sur laquelle on a porté
la répartition de la charge dans le pieu rapportée à la charge
totale en tête, pour les trois compressibilités relatives.

dans le cas du pieu rigide, la charge se répartit d'emblée
tout le long du fût.

pour le pieu compressible (K: 100), le glissement se pro-
page plus progressivement du haut vers le bas.
on voit par exemple que I'extrémité du pieu est rnobilisée
pour un arrachement d'un dixième de diamètre pour
K
K - 105.
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5.3 Influence du mode de mise en place

La répartition initiale des contraintes normales le long du
fût intervient au niveau du critère de découplage entre le sol
et le pieu, donc dans la force limite d'arrachement, dans le
cas des milieux pulvérulents. Au niveau du calcul, le critère
étant exprimé par :

rmax - Ko.7.Z.tgô
les 3 paramètres Ko (répartition initiales des contraintes
normales), 7 (densité du sol) et tgô (frottement sol-pieu)
interviennent de la même façon par leur produit.
La figure 16 représente I'inf luence de Ko sur la courbe
force-arrachement,7tgôétantconstantS,pourKo
avec v - 0,3 (cas d'un pieu "moulé en place"), et Ko - 1 et 2
(cas d'un pieu foncé ou battu).On vérifie que lavariation de
Ko ne modifie pas les départs de courbes, mais a seulement
pour effet de déplacer le palier dans un rapport qui n'est pas

0.1
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Fig. | 7 Courbes effort-arrachement en milieu homogène et en bicouche
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(ca lcu I élastique avec gl issement)

celui des valeurs utilisées, du fait vu précédemment que la
contrainte normale au fût ne reste pas égale à Ko.7.z dans le
calcul élastique.

5.4 Influence de la nature du sol :

cas du bicouche

Nous avons présenté au parag raphe 3 les résu ltats d u calcu I

en milieu pulvérulent homogène et en milieu cohérent
homogène. Le calcul proposé peut sans difficulté s'appli-
quer au cas d'un sol stratifié. Nous présentons figures 17 et
18 les résultats obtenus pour un pieu de 30 mètres de long,
de 40 centimètres de diamètre, traversant une couche d'ar-
gile molle de 24 mètres d'épaisseur et ancré de un cin-
quième de sa hauteur dans une couche de sable. Nous
avons pris pour caractéristiques de I'argile E - s Mpa et
a.cu - 0,03 MPa, et pour celles du sable E - S0 Mpa et
tgô

MN
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Courbe force-arrachement
La figure 17 présente la comparaison des courbes force-
arrachement dans le cas du sable homogène et dans le cas
du bicouche sable-argile.
ll est intéressant de constater dans ce cas que la pente ini-
tiale du bicouche diffère peu de celle de la courbe d'exten-
sion d'un pieu colonne de 24 mètres de hauteur. Tout se
passe donc comme si I'argile ne jouait'pratiquement aucun
rôle. Ceci peut s'expliquer par les différences de modules
entre la couche d'argile et celle du sable. En effet, du fait du
fort module du sable, de faibles déplacernents mobiliseront
rapidement le frottement maximum et produiront un glisse-
ment relatif sable-pieu, alors que l'argile qui'présente un
module dix fois plus faible, admet de plus grandes déforma-
tions avant de mobiliser son frottement maximum.

Répartltion des conlralntes de clsaillement
On vérifie les hypothèses précédentes sur la figure 8 qui
montre bien que, tant que le cisaillement maximum n'est
pas atteint dans la couche de sable, I'argile n'est pas mobili-
sée. Une fois que le frottement dans le sable est saturé, on a
mobilisation progressive du frottement dans l'argile.
Ces deux figurent mettent en évidence les différences
importantes de comportement qui peuvent intervenirentre
le milieu homogène et le bicouche.

6 Comparaison calcul-expérience

Nous présentons à la suite un exemple de comparaison
entre les résultats du calcul et une des expériences d'arra-
chement réalisée dans notre cuve à sable.
La cuve est cylindrique, a une profondeur de 2 mètres et un
diamètre de 1,50 m. Le sable a été versé autour du pieu de
façon à le "mouler" à une profondeur de'1,62 mètres.
Le pieu a un diamètre de 5.5 cm et est formé d'éléments
munis de jauges d'extensométrie permettant la mesure des
contraintes tangentielles le long du fût et de la contrainte
normale en un point du fût.
Le sable a été mis en place à densité faible, voisine de
15000 N/m3.

6.1 Courbe force-arrachement (figure 19)

La courbe expérimentale (en trait plein) présente un cour-
bure assez prononcée et un palier pour une force d'arrache-
ment de 3.3 MN.
Nous avons obtenu la meilleure coincidence entre les
pentes initiales calculée et expérimentale en prenant une
valeur de 10 MPa pour le module du sable, ce qui peut paraî-
tre faible à priori, mais qui est logique dans le cas de I'essai
en cuve. En effet, notre pieu étant moulé à 1,62 m, les
contraintes moyen nes dans le sable autou r d u pieu sont très
faibles, de I'ordre de 0,01 à 0,02 MPa. Comme on a mesuré
par ailleurs au triaxial une variation du module du sable de
la forme E - Eo VA; il est logique de prendre ici une valeur
faible pour E.

En ce qui concerne le palier, comme notre pieu est moulé,
on pouvait s'attendre à avoir une valeur de force limite d'ar-
rachement voisine de f BD,foTtgô avec un Ko de I'ordre
de 0,5. En fait, pour avoir coTncidence avec I'expérience il
nous a fallu prendre une valeur de Ko égale à 1,5, très sur-
prenante pour le cas d'un pieu moulé.
Ce phénomène a été éclairé par les mesures de contraintes
horizontales sur le fût et au voisinage du pieu que nous
avons faites par ailleurs [16]. Ces mesures ont montré que
les contraintes normales au fût augmentaient considérable-
ment au cours de I'arrachement, ceci étant dû au phéno-
mène de dllatance du sable, très marqué dans le cas de
notre cuve puisque les contraintes moyennes sont faibles.
Le rapport entre les contraintes normales au fût et verticales
augmente donc depuis une valeur Ko jusqu'à une valeur
plus forte, mais en tout cas inférieureau ccefficientde butée
axisymétrique.
En résumé, en introduisant les valeurs E - 10 MPa et K -
1,5, le calcul rend bien compte du départ de la courbe et du
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palier. Pour la phase intermédiaire, les courbes expérimen-
tale et calculée présentent une différence car on n'introduit
pas ici la dilatance.
Nous avons effectué par ailleurs un calcul prenant en
compte cette dilatance en introduisant un rapport on/ou
variable au cours de I'arrachement et qui permet de suivre
de très près la courbe expérimentale [14]. llfaut néanmoins
souligner que le phénomène de dilatance, sensible pour des
pieux courts, I'est beaucoup moins pour les pieux longs car
on a alors des contraintes moyennes fortes le long du pieu
et un comportement contractant du sable. Le calcul pré-
senté ici suff it alors pour simuler le comportement du pieu.

6.2 Mobilisation du frottement latéral

La f igure 20 présente la comparaison des courbes de répar-
tition des contraintes de cisaillement le long du fût, mesurés
(en trait fort), et calculée (en trait fin) pour différents arra-
chements relatifs W/8.
Les courbes expérimentales présentent une certaine impré-
cision car la valeur de r est obtenue par différence de la
charge dans le pieu mesurée à deux endroits voisins. On
met néanmoins en évidence la propagation du glissement
vers f a pointe du pieu, la répartition finale de r étant voisine
de K.7.z.tgô avec K - 1,5. Le calcul rend bien compte de
cette progression.
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f = 15000 N/m g
Fig. 20 Comparaison calcul-essai (contraintes, de cisaillement sur te fût)

F ig, 2l Pente moyenne des
du frottement

EB
E,

z,tg

c,,

courbes de mobilisation

I

7tD

D = 1.62m B=0.055m

Er=50 MPq D=0.3

Ko = 1.5

7 comparaison du calcul avec les nréthodes
classiques

ll nous a semblé intéressant de situer notre calcul par rap-
port aux méthodes classiques, en particulier à la méthode
utilisant la règle de mobilisation du f rotternent latéral de M.
Cambefort.
Pour celà, nous avons étudié les courbes de mobilisation de
la contrainte de cisaillement en fonction du déplacement
local du pieu, telles celles représentées figures 7 et g. Nous

'avons vu dans la troisième partie que, du fait de l'évolution
des contraintes normales, ces courbes ne présentent pas
toutes la même pente à I'origine, ni des paliers égaux à
Ko.y.z.tgô. On a donc une différence avec la méthode classi-
que qui suppose lorsqu'il n'y a pas de seuil de contrainte, un
départ de courbe du type

r- B.w
avec F constant le long du pieu
Néanmoins, dans un but de comparaison, nous avons tenté
de déterminer une pente moyenne des courbes calculées
pour un type de pieu, et différentsz/D comme par exemple
figu re 7. On obtient ainsi l'équivalent du cæfficient p déf ini
ci-dessus"
Nous avons regroupé, pour tous nos calculs, I'ensemble des
vaf eurs de P detinies de cette manière, aussi bien dans le cas
de I'enfoncement que le cas de I'arrachement, et nous les
avons exprimées sous la forme adimensionnelle ÉB

E
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La figure 21 synthétise les résultats obtenus, en présentant
fes valeurs de Ë en fonction de D/8, pour différentes
valeurs des autres paramètres du problème, com me
Ko et EplEs.

on peut noter que, pour tous nos calculs, nous avons
obtenu pour valeur de la pente moyenne B :

pou r I'argile 1,1
pour le sable 27,6

Dans le cas de l'enfoncement dans Lrn sable, nous avions
obtenu 

24
Exprimée sous la forme adimensionnelle, on'obtient, pour
tous nos calculs :

0,22

on voit donc que le facteut Ë varie relativement peu avec
les paramètres du problème. on peut constater simplement
que I'augmentation de D/B entraîne une légère diminution
de ce facteur, que Ko n'a guère d'influence et que I'augmen-
tation de la rigidité relative du pieu entraîne une diminution
de ÉBlEs. Par contre pour un pieu compressible, l'éventail
des cou rbes r
beaucoup plus large et explique les différences observées
sur la courbe charge-tassement, et donc les limitations que
comporte I'assimilation {e cet éventail à une droite unique.
Le peu de variation o" Æ rnontre néanmoins comment on
peut facilement relier ï-e paramètre p de Cambefort au
module du sol et à la géométrie du problème. Les valeurs
trouvées sont d'ailleu rs en accord avec celles trouvées
expérimentalement par MM Cambefort [6], Baguelin [1] et
Cassan [7] à I'enfoncement, et Gouvenot à I'arrachemént.

8 Conclusion

L'intérêt du calcul présenté est que, tout en utilisant un
modèle numérique simple, I'introduction d'une loi d'inter-
face correcte entre le sol et le pieu permet de bien rendre
compte des phénomènes observés expérimentalement, et
d'être en concordance avec les méthodes classiques. On
peut envisager à partir de là la systématisation de ces cal-
culs ainsi que leur extension au cas de conditions aux
limites complexes, comme les bicouches ou multicouches,
et prévoir ainsi de façon raisonnable le comportement des
pieux à I'arrachement.
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la séismicité induite par
dans son contexte

les lacs réservoirs
géologique

par
P. Gevin

Professeur à I'Université Claude Bernard
de Lyon, France

1 Introduction

Classiquement un séisme se perçoit comme un ébranle-
ment natu rel d u sol, caractérisé par sa brièveté et sa soudai-
neté, presque tourjours accornpagné de phénomènes
sonores. Adoptant I'image très simplifiée qu'en donne
J. Coulomb t1 I on admettra que, des contraintes non
hydrostatiques croissant quelque part dans l'écorce terres-
tre, à un certain moment, les efforts dépassent la résistance
du matériau concerné et celui-ci se rornpt, en un point
d'abord (le foyer) puis la félure se propage dans le plan de
faille; simultanément sont engendrées des ondes élastiques
(séisrniques) qui vont ébranler les alentours et constituent
le tremblement de terre.
Une rupture, ou faille en termes géologiques, est donc
nécessairement à I'origine d'un séisme, et la taille de la pre-
mière est assortie à I'importance du second, tout au long de
l'échelle des grandeurs. On notera toutefois que tes séisrnes
perçus directernent par les hommes sont issus de foyers
généralement peu profonds (50 km) et mettent en jeu des
failles d'échelle au rnoins métrique, voire multikilométrique
dans les grands séismes. La conservation du sens du pre-
m ier mouvement transporté par les ondes premières tout au
long de leur parcours intérieur à la terre, représente un fait
très remarq uable utilisé dans la déterm ination à d istance du
rnécanisme focal, possible quand on dispose d'un nombre
suffisant d'observatoires bien placés.
Un autre fait non rnoins important est que les épicentres
(projection des foyers à la surface) se localisent systémati-
quement dans de longues bandes découpant la terre en
"plaques" ayant forme de calottes sphériques. Les limites
des plaques sont par définition zones de mouvement et si
elles sont bien allongées à l'échelle de la terre elles ont par-
fois une largeur supérieure à 2000 km. C'est ainsi que la
zone dite alpine dans sa partie occidentale par exemple,
s'étend du 30" au 53" parallèle.
Les mouvements se groupent en deux familles : dans la pre-
mière les plaques s'écartent en s'accroissant par les bords
et la distribution générale de la contrainte y est "horizonta-
lement extensive", dans la seconde les plaques s'aff rontent
ou s'escamotent I'une sous I'autre, induisant alors une com-
pression ou un cisaillement dans le sens horizontal. on
notera que si une bande séismique a une distribution géné-
rale "extensive" ou "compressive" elle peut bien admettre
localement et selon le moment, des zones restreintes à dis-
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tribution inverse, par exemple quand intervient la flexion.
Utilisant l'échelle des durées communément employée, oh
pourra dire que la mosaique figurée par les plaques admet
un dessin quasiment fixe, et de cette façon il n'y ajamaisde
séismes en dehors des zones séisrnioues du moment. ll n'en
va pas de même si I'on considère les durées géologiques,
car les mouvements des plaques, qui sont globaux, entraî-
nent une évolution du dessin des limites. De cette manière
une zone aujourd'hui séismique peut très bien perdre cette
qualité demain et vice-versa.
On remarquera de plus, que la fréquence des séismes au
sein d'une même zone est très variable. Ceci permet tou-
jours avec utilisation de l'échelle des durées "humaines", de
dire que certaines plages des zones séismiques sont prati-
quernent asismiques : tel le bassin parisien, par exemple,
qui est pourtant dans la zone alpine au même titre que la
bordure méditerranéenne, cependant beaucoup plus agi-
tée.

Pour terminer ce préambule, jugé nécessaire pour un lec-
teur non géologue, je soulignerai encore le caractère tem-
porel variab!e des contraintes naturelles, dont le
développement se manifeste par crises. En l'état actuel, les
causes déterminantes de ces moments d'agitation de la
croûte terrestre sont très peu connues, et il est probable que
leur distribution dans le temps n'est pas purement aléatoire.

2 Variations de contrainte
changements de niveau

concomitantes des
d'un lac réseruoir.

2.'l Variations su perf icielles

De I'importance en surface et en volume du lac constitué,
découle la possibilité de pénétration profonde des effets
engendrés. Cependant si petite soit la taille du réservoir,
son remplissage entraîne inévitablement des changements
de la distribution des contraintes dans les roches superfi-
c ie lles.

action sur le fond de la cuvette
Sur le fond d'une cuvette le poids de I'eau rêalise un tasse-
ment d'autant plus important que la roche est plus compres-
sible. C'est ainsi que par exemple dans les argiles pliocènes



de la vallée du Rhône, intéressées par la retenue de St Val-
lier, pour une différence de charge d'une douzaine de
mètres entre I'amont et I'aval du barrage, on a enregistré un
tassement d'environ 4 mm [2]. Ce tassement s'annule vers
les rives par effet de bord croissant avec la rigidité des
roches considérées. Ces phénomènes qui sont délicats à
séparer de ce qui revient en propre à la variation de pression
interstitielle, ont été étudiés en détail pour p!usieurs
cuvettes de retenue [2].

action sur les rives
Au-delà de I'effet de bordure que je viens de rappeler, une
autre variation s'instaure, dépendant cette fois de la per-
méabilité du terrain encadrant. Si les rives sont imperméa-
b!es, I'eau de la cuvette ne pénètre pratiquement pas, et les
conditions de pression sont inchangées. Au contraire dans
les rives perméables le déjaugeage opéré, entraîne un gon-
flement mesurable. C'est ainsi qu'au Barrage de Foum el
Gherza l3l (près de Biskra, Algérie) la borne repère J située
à environ 300 m à I'amont de I'ouvrage et à g0 m au-dessus
des plus hautes eaux normales, a manifesté au remplissage
(1952) un gonf lement d'environ 1 mm par tranche d'eau de
10 m. Ceci correspond à des variations du plan d'eau (posi-
tives ou négatives) au voisinage de !a cote des plus hautes
eaux normales. En effet, le phénomène a été dans un pre-
mier temps. beaucoup plus complexe, car les calcaires
maestritchiens très f issurés et peu cohérents ont été forte-
ment désorganisés par le premier remplissage de sorte que
la borne J a commencé par descendre anarchiquement de
17 rnm avant de montretr la" respiration" régulière signa!ée.
Pendant toutes ces variations I'appui calcaire rive gauche
dtr barrage, grâce à I'eff icacité de l'écran d'étanchéité réa-
lisé par injections, a!'rnulant le déjaugeage, montrait une
tixité remarquable à 0,1 mm près, ordre de grandeur de la
précision des mesures.

Fig" 1 Carte géologique des gorges de l'oued Fodda (d'après

Des observations aussi précises, mais faites uniquernent en
cotes d'altitude dans la zone du Chott ech Chergui (Hautes
plaines algérien nes) ont m is en évidence des tassements de
f 'ordre de 25 mm lorsqu'on a rabattu de 100 m la nappe aqui-
fère contenue dans les calcaires jurassiques. lls'agit là d'un
phénomène analogue mais non identique, pour leqr,rel le
terme de baisse de pression interstitielle remplacerait avan-
tageusement celui de déjaugeage, la nappe étant en charge
et non libre.
Plus loin encore dans ce sens on accède à la subsidence des
zones pétrolifères où la baisse de pression consécutive de
I'exploitation est alors considérable, entraînant des tasse-
ments de même échelle.

conséquences de ces variations superficielles
. Quoi qu'il en soit de ces mouvements du sol inhérents à la
variation du niveau piézométrique, on conçoit aisément que
les déformations conséquentes peuvent entraîner des rup-
tures, particulièrement dans les zones soumises au déjau-
geage où la variation relative de pression est importante (de
l'ordre de 10/25 au maximum à la surface). Ces ruptures
sont donc nécessairement superficielles et se produisent
dans les zones à dysharmonie de perméabilité, par exemple
dans les calcaires karstif iés.

A Foum el Gherza que nous venons de citer, les calcaires
maestritchiens pnoches d'une craie très fissurée se sont
rompus sans brutalité et sans induire d'ondes élastiques
(séismiques) directement perceptibles. Ar-r Chott ech Cher-
gui par contre où la nappe rabattue gisait dans les calcaires
ju rassiques largement karstif iés et très cohérents, plusieurs
observateurs ont perçu des "explosions souterraines".
Si les roches s'y prêtent, à la fois par leur perméabilité et leur
rigidité, le déjaugeage induit donc de très faibles secousses
que I'on peut enregistrer et localiser avec un réseau de séis-

Y. Gourinard 1952)
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Fig. 2 Pluie etfréquence dessecousses au réservoir du Vajont (d'après Galanopoulos (1967) et EDF (1965)
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mographes adéquat.
C'est une expérience de ce genre qui a été poursuivie au
barrage de Ste Croix sur le Verdon, où I'on a observé de
nombreux séismes de très faible rnagnitude (M.2) au pre-
mier remplissage [4]. Comme on aurait pu s'y attendre, les
épicentres sont principalement localisés en rive gauche
dans.les calcaires jurassiques très karstifiés. Toutefois si
I'on admet I'hypothèse que je propose, les profondeurs cal-
culées pour les foyers qui sont situés en moyenne à 3 km
sous la surface, seraient entachées d'erreurs : en effet les
calcaires intéressés totalisent au grand maximum 1000 m
d'épaisseu r.

séismes au barraie d'Oued Fodda
Ce barrage réalisé en Algérie vers 1930 ménageait une rete-
nue de 225 hm3 avec une profondeur d'eau maximale de
90 m (l'envasement a notablement réduit ce volume par la
suite). Barrage poids, il s'apprJie sur les calcaires jurassi-
ques (voir fig. 1) de fort amont-pendage, cependant que la
cuvette se développe sur des marnes et schistes crétacés,
sauf dans le premier kilomètre à partir de I'ouvrage où les
calcaires sont baignés.
Une structure géologique très complexe, remarquablement
mise en évidence par Y. Gourinard [5], permet de supposer
que I'os calcaire entaillé par les gorges, a enduré la submer-
sion rêalisée par les nappes crétacées, violemment char-
riées en direction du sud vers le milieu de l'époque tertiaire.
De ce fait les calcaires en cause ont été fortement malmenés
et I'on peut supposer qu'ils portent encore aujourd'hui les
traces de ce traumatisme, sous la forme de contraintes rési-
duelles. Dans une situation tectonique analogue, les
schistes du barrage de la Bou Namoussa (près d'Annaba,
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Algérie) dans lesquels on avait pratiqué en 1952 une galerie
de reconnaissance rive droite, avaient permis de mesurer
un pareil défaut de relaxation, avec Erand bénéf ice pour la
contrainte horizontale de compression.
Or, forsqu'à l'Oued Fodda on arêalisé la mise en eau, toute
une série de secousses ont été ressenties, dont certaines à
6 km de distance. Un dispositif d'observation et de mesure,
admirablement agencé pour l'époque (1932) à I'aide d'ap-
pareils de prospection transformés pour les besoins de la
cause, a localisé les épicentres exclusivement dans les cal-
caires noyés par la retenue, les foyers étant à moins de
300 m de profondeur [5]. La plus grande concentration de
foyers correspondait à une zone très malmenée par la tecto-
nique, logiquement la plus karstifiée (voir tig. 1).

On doit se demander pourquoi le simple déjaugeage a pu
provoquer des ruptures aussi brutales, induisant des
secousses non destructrices, mais perçues sous un jour
inq u iètant par les f orestiers voisins... U ne réponse peut être
proposée grâce à l'état de contrainte que I'on vient de sup-
poser préexistant dans les calcaires d'Oued Fodda. En effet,
la sous-pression inhérente au déjaugeage s'est ajoutée à la
contrainte natu relle dans les zones su perf icielles où se sont
produites les ruptures, cependant qu'elles se retranchait
en-dessous, là où était reporté le poids de I'eau, consolidant
ainsi les zones où celles-ci ne pénétrait pas.Tel est en tout
cas le mécanisme que je propose; j'ai d'ailleurs déjà fait
appel à une hypothèse semblable, mais à une autre échelle,
pour justifier de ce qui peut se passer beaucoup plus pro-
fondérnent [6].
Avant de quitter le dornaine superficiel, il paraît peut-être
souhaitable de dire quelques rnots de très faibles secousses
séismiques syndromiques de la catastrophe du Vajont (lta-
lie).
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séismes du Vajont
On sait qu'un gigantesque glissement-éboulement est
"tombé" dans la retenue du Vajont en 1963. Or de très nom-
breuses petites secousses séismiques se sont manifestées
pendant la mise ert eau, réalisée par paliers récurrents et
recouvrants de Mai 1960 à Septembre 1963 date de la catas-
trophe. On a mis ces phénomènes en relation avec le rem-
plissage du lac l7l et I'on peut suijposer par là que le
déjaugeage est en cause (par le biais des ruptures à I'origine
du mouvement). De fait une petite partie du pied du glisse-
ment a été soumise à ce genre de sous-pression. Cependant
si I'on su perpose la f réq uence des secousses à la hauteu r de
pluie (v. f i g. 2), or constate une corrélation du même style,
et c'est logique car d'une part on remplit le lac avec la pluie
envi!'onnante et non lointaine, et d'autre part les chances de
ciel bleu localisé aux seules zones de glissement sont prati-
quement nulles. Ceci, appuyé par la détermination de nom-
breux épicentres sur le site origine du glissement, permet
de su pposer que les précipitations abondantes accélèraient
le mouvement des terrains, donc la f réquence des ruptures,
et des petites secousses séismiques conséquentes. ll faut
également supposer que la décharge au pied, liée au déjau-
geage, facilitait les ruptures. Fostérieurement à la catas-
trophe d'ailleurs,' l'équilibre des terrains déplacés
constamment remis en cause et par les précipitations atmo-
sphériques abondantes et par les changements de niveau
du lac, a été I'origine pendant plusieurs années de nom-
breuses très petites secousses séisrniques [8]"
Ne disposant pas de toute la documentation nécessaire, je
prie les auteurs qui ont certainennent déjà émis ces hypo-
thèses, de bien vouloir m'excuser et de transformer mes
assertions en citations à leur bénétice.

2.2 Variations profondes

Quelle que soit I'importance du lac réservoir et quelles que
soient les hypothèses faites sur les qualités de la croûte ter-
restre, les calculs faits à la suite des frères Gough tgl par
plusieu rs chercheu rs, ne peuvent assu rément mettre en évi-
dence en profondeur des variations de pression supé-
rieures à la pression réalisée par I'eau en surface. Ainsi la
variation relative en profondeur devient vite très faible, et
sans commune mesure avec les contraintes naturelles
capables de rompre la croûte terrestre.

Ce fait a été bien souligné par le groupe de travail Unesco
réuni à Paris en 1970, et je I'ai personnellement pris à mon
compte en 1971 t6] sous I'angle des théories géologiques
actuelles. Se reportant en effet au préambule de la présente
communication, et sachant que le lac de Kariba su r leZam-
bèze est installé sur un fossé d'effondrement naturel,
constituant typiq uement u ne zone en extension, on ne
s'étonnera pas du séisme violent (M>6) qui a secoué cette
région au remplissage. Est-il besoin de rappeler une fois
encore, que la distribution des contraintes préexistantes
étant "extensive" le poids de I'eau vient s'ajouter aux efforts
naturels... que I'on est obligé de supposer avoir approché la
limite de rupture à ce moment là, ce qui ne libère en rien le
remplissage du lac de sa responsabilité. Le mécanisme cal-
culé au foyer [10] pour Kariba s'inscrit très bien dans lathé-
orie puisqu'il correspond à une extension horizontale,
provoquant I'effondrement du compartiment portant le lac.

Cas du barrage de GranYal
C'est à une échelle beaucotJp moins redoutable que I'exem-
ple f rançais du barrage achevé sur la Truyère en 1959 nous
off re un mécanisme parfaitement similaire. La carte géolo-
gique correspondante (voir fig. 3) localise la retenue sur
u ne des "Limag nes" d u Massif Central f rançais. Les
Limagnes s'identif ient à des fossés d'effondrement qui ont
commencé de jouer au début de l'époque tertiaire (Oligo-
cène). Le jeu de failles associées, grossièrement orienté
NW-SE n'est pas partout aussi nettement matérialisé, mais
la direction des lignes de drainage impose I'existence réelle
des accidents qui sont seulement supposés sur la f igure 3.

Là encore les fossés d'effondrement sont nés par le fait de
I'extension horizontale naturelle, déjà brutalement manifes-
tée avant la construction du barrage (1861 , 1862, 1889,
1918) et qui devrait être proche de la rupture en 1963.
Comme on peut le déduire des propositions précédentes, le
remplissage* a été suivi de secousses séismiques d'inten-
sité macroséismique V. Les trois secousses en cause n'ont
pratiquement pas tait de dommages, rnais n'ont pas laissé
de tourmenter les occupants de I'usine à l'époque.
Bien que la méthode de détermination des épicentres utili-
sée ne garantisse leur précision qu'à quelques kilomètres

* pour toutes les données temporelles précises le lecteur voudra bien se
reporter au rapport R 37, Q 61. Xlll" C.1.G.ts. Paris.

Fig. 3 Carte géologique de la zone du barrage de Granval (d'après EDF 1979)
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1 Introduction
Dans l'étude et le dimensionnement des ouvrages cons-
truits sur des fondations argileuses, l'évaluation de la
vitesse du tassement en fonction du temps a souvent été
considérée dans le passé comme un exercice académique
d'importance moindre par rapport à l'évaluation de la sta-
bilité et du tassernent global de la fondation qui con-
trôlaient normalement les grandes caractéristiques du pro-
jet. Dans ce contexte, la pratique courante des analyses de
consolidation est depuis longtemps considérée comme
bien établie. Elle fait appel à la théorie de consolidation
unidimensionnelle prôposée par Terzaghi (1 925) pour
représenter le phénomène, et aux résultats de I'essai ædo-
métrique pour définir les paramètres caractérisant le com-
portement de l'argile. Cette méthode, d'un usage très
répandu, ne conduit généralement pas à deb résultats très
satisfaisants mais les conséquences pratiques de ces
erreurs de prévisions étaient habituellement limitées.

Avec le développement de la construction de voies de
communication et d'installations industrielles on est main-
tenant amené à édifier des ouvrages de plus en plus
importants sur des fondations argileuses de faible qualité.
Dans ces conditions on est obligé de faire appel à des
techniques de préchargement ou de construction par
étapes et la prévlsion des vitesses de consolidation de la
fondation devient un élément déterminant du projet, tant
en ce qui concerne l'évaluation de la stabilité durant les
diverses phases de construction, que pour la détermina-
tion du calendrier de construction et de la viabilité de I'ou-
vrage. ll faut dès lors disposer de méthodes fiables de cal-
cul de la consolidation. La théorie de Terzaghi combinée à

l'essai ædométrique, n'ayant pas jusqu'ici conduit à des
prévisions toujours satisfaisantes, il est apparu nécessaire
d'en réexaminer les fondements théoriques pour voir dans
quelle mesure ils co!'respondent aux conditions réelles du
terrain. Par ailleurs, on a pu simuler par analyse numérique
les phénomènes réels de consolidation sous forte charge
pour montrer dans quelle mesure ils diffèrent des condi-
tions imposées dans I'essai ædométrique classique. De
cette façon, la présente étude a pu mettre en évidence les
limitations très sérieuses de la méthode classique de cal-
cul de la consolidation.
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2 La théorie de Terzaghi et ses implications

Ayant constaté que les déformations d'un échantillon d'ar-
gile saturé soLrmis à un accroissement de contrainte Ap
étaient retardées du fait de la faible perméabilité de l'ar-
gile, Terzaghi (1925) a développé une formulation mathé-
matique de ce phénomène. lla, pour cela, été amené à for-
muler une série d'hypothèses dont certaines ont des con-
séquences très importantes sur la possibilité d'appliquer
cette théorie à l'étude d'un cas réel. Après avoir rappelé le
principe de base du phénomène de consolidation, les diffé-
rentes hypothèses de Terzaghi seront examinées et leurs
conséquences établies"

2.1 Principe du phénomène de consolidation

Soit un échantillon de sol, de volume V, qu'on soumet à

une variation d'état de contrainte Aoi, A.oi,Aor. Si on
admet que ce sol a un comportement élastique isotrope, il
en résultera une déformation volumétrique AV/V telle
que:

AVI2v
î - tr + tz + t3

AV 3(1 - 2v\ou 
î- }g 

aoi"'

Si on suppose que cet échantillon est parfaitement saturé
d'un liquide incompressible et que le chargement est ins-
tantané, en état non drainé, on aura alors une déformation
volumétrique nulle, ce qui impose Aoo"r- O et par
conséquent:

Au - Aoo.. el

Si on permet maintenant un drainage à la périphérie de
l'échantillon où on a donc Au - O, le gradient de charge
hydraulique entre le centre et la surface de l'échantillon va
produire un écoulement de I'eau interstitielle, contrôlé par
la perméabilité k du sol. Avec le temps:

- les surpressions interstitielles vont progressivement
diminuer de la valeur initiale au - aoo.. à la valeur
finale O ;



- les contraintes effectives vont augmenter simultané-
ment de la valeur initiale O à la valeur finale Aol.,: Aoo"t
suivant la relation fondamental" oo.,: ol", + u ;

- les déformations volumétriques vont donc se développer
avec I'accroissement de contraintes effectives suivant la
relation (1 ).

Dans le cas général, tel qu'il se rencontre sur le terrain,
toutes les composantes du tenseur de contraintes varient
lors du chargement d'une fondation, les déformations
volumétriques étant donc gouvernées par l'équation (1 ).
Par ailleurs l'écoulement de I'eau interstitielle est généra-
lement tridimensionnel, si bien que le phénomène de con-
solidation doit être analysé comme un problème à trois
dimensions.

2.2 Les hypothèses de la théorie de Terzaghi

Ayant formulé le problème général, Terzaghi (1925) en a

développé une solution complète dans un cas particulier
simple, soit celui de la consolidation unidimensionnelle
d'une couche mince soumise à une charge uniforme Aou
de grande étendue. Cette solution, qui est celle utilisée
pour I'analyse de tous les problèmes courants de fonda-
tions sur dépôts argileux, fait appel à huit hypothèses
principa les :

1. les déformations de la couche argileuse sont uni-
dimensionnelles;

2.le sol est et demeure saturé ;

3. les grains
pressibles;

4.le sol est

du sgl et le fluide interstitiel sont incom-

homogène ;

5. les caractéristiques du sol (module, perméabilité) sont
constantes pendant toute la consolidation;

6. le drainage est unidimensionnel et il obéit à la loi de
Da rcy ;

7..1 existe une relation linéaire entre les contraintes effec-
tives et les variations de volume du sol ;

8. le sol ne présente pas de viscosité structurale, ou
solidation secondaire.

L'équation de conservation de la masse de l'eau
l'écoulement transitoire qui se développe au cours
consolidation s'écrit, compte tenu des hypothèses 2

u - pression interstitielle dans l'élément de sol considéré,

Ty,, - poi.ds volumique de l'eau

z _ cote de l'élément dqlol considéré.

Compte tenu de (5) et. (5'),, l'équation (41 peut

_k àry
Yq7 àzt ât

s'écrire : c''LL

Par ailleurs, Terzaghi suppose implicitement que la varia-
tion relative de volume peut s'écrire en fonction de I'indice
des vides e du sol sous la forme :

(6)

ôn
âr -3, r1:*;r =# rf4r (7)

ce qui exprime simplement que la quantité d'eau sortie
d'un volume est égale à la variation de ce volume.

L'hypothèse 6 d'écou lement unidimensionnel implique

ILorsque I'on ne fait pas cette approximation, oo obtient
une équation légèrement différente (annexe A).J
Pour exprimer la variation d'indice des vides en fonction
du temps, Terzaghi fait d'abord appel à I'hypothèse 1,
d'une déformation unidimensionnelle qui implique que les
variations de volume du sol sont fonction des seules con-
traintes effectives verticales et que, à tout instant en cours
de consolidation, on a :

ov-oi+u

ov étant par définition constant, on en déduit

Doï _ ô,
at ôt

D'autre part, I'hypothèse 7 d'une relation linéaire entre la
contrainte effective verticale et I'indice des vides du sol, de
la forme

e

permet d'écrire le coefficient de compressibilité au sous la
forme :

^âeoV __
ocv

On a alors, compte tenu de I'hypothèse 8,

ôe 
- 

âe ôo'
at âo' at

et, en tenant compte de (8) et (9)

(8)

con-

dans
de la
et3:

(3)

(e)

--)

div (y* v) : * (y* n)

V se réduit à VzÏorl représente un
et l'équation (3) devient :

àV, ôn
A, -at @l

Par ailleurs, l'écoulement étant régi par la loi de Darcy qui
veut que:

En combinant maintenant (6l', (7 ) et (1 O) on obtient l'équa-
tion différentiel le qu i régit la consol idation u ni-
dimensionnelle :

que le vecteur vitesse
vecteur unité vertical

V-

où h représente la charge
perméabilité du sol, on
dimensionnelle

vz

avec les notations:

h- u + z
Yy7

âe^âu
7T - ou;T

(10)

âu k( 1 + e) à2u

-+
k grad h

hydraulique et k le coefficient de
aura donc en condition uni-

,ah
-K àz

Yy,, aV à22 (11)

Notant l'analogie avec l'équation de transmission de la
chaf eur et compte tenu de I'hypothèse 5, Terzaghi définit
le coefficient de consolidation cu, propriété caractéristique
du sol, soit :

cv= k(l +e)

Yq7 av fi2],

Finalement, grâce à I'hypothèse 4 d'homogénéité du sol,
Terzaghi arrive à la solution bien connue de l'équation
(1 1 ), donnant la pression interstitielle u(z,t) en tout point
et tout temps dans une couche d'épaisseur 2H drainée des
deux côtés :

ar

(5)
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dations d'ouvrages.On aura généralement un écoulement
bidimensionnel, donc plus rapide ; Leroueil et al (1 g7B)
ont bien mis ce phénomène en évidence. lci encore, on
devra avoir recours à une méthode numérique pour tenir
compte de cette diffusion bidimensiorinelle et mieux simu-
ler la réalité.

Un problème se pose également avec I'application de la loi
de Darcy. En effet, les conditions de l'essai ædométrique
classique dans lequel on mesure les caractéristiques de
consolidation de l'argile correspondent à des gradients de
pression extrêmement élevés. On peut alors se demander
si les paramètres ainsi mesurés, et en particulier la per-
rnéabilité, peuvent être appliqués directement aux condi-
tions du terrain où les gradients sont 1OO à 1 OOO fois plus
faibles. Par ailleurs, certains travaux ont conduit à suggé-
rer l'existence d'un gradient limite au-dessous duquel la loi
de Darcy ne serait plus applicable (Hansbo, 1960). Ce
phénomène, qui poLrrrait avoir une importance capitale en
fin de consolidation, n'est pas encore clairement défini
mais il mérite une étude détaillée.

L'hypothèse 7 d'une relation linéaire entre contraintes et
déformations volumétriques intervient à deux niveaux
dans le développement et I'utilisation de !a solution de
Terzaghi : d'une part elle permet de passer des change-
ments de volurne aux variations de pressions lnterstitielles,
pour transforrner l'équation (6) et arriver à l'équation (1 1) ;
d'autre part c'est grâce à elle qu'on peut assimiler I'expres-
sion (17]' du deEré de consolidation à la loi de variation du
tassement total en fonction du temps.Or cette hypothèse
n'est en général pas vérifiée dans la nature. On notera
d'ailleurs que Terzaghi lui-même fait l'hypothèse contra-
dictoire d'Line relation linéaire entre les déformations volu-
métriques et le logarithrne de la contrainte dans son calcul
de l'amplitude des tassements (Terzaghi et peck, 1g6b).
On verra plus loin que cette hypothèse conduit dans cer-
tains cas à des errellrs importantes sur la loi de variation
du tassement en fonction du temps.

Fina lement, I'hypothèse B d'absence de toute viscosité
structurale de I'argle est certainement contraire à la réa-
lité. Les méthodes analytiques proposées pour tenir
corrf pte de cette viscosité (Koppejan, 1g48; Gibson et Lo,
1 961 ) ne sont pas entièrement satisfaisantes. L'utilisation
de méthodes numériques a cependant conduit à une simu-
lation plus convenable de la superposition des consolida-
tions primaire et secondaire (Garlanger, 1g72; Brucy,
1978).

ll apparaît donc clairement que les différentes hypothèses
nécessaires au développement de la solution de Terzaghi
ne sont pas totalement conformes au comportement phy-
sique réel d'une couche argileuse en consolidation. par
conséquent cette solution ne devrait être qu'appro-
xim ative.

3 But et principe de I'analyse par GON M U l-T

Ayant mis en évidence certains aspects discutables des
hypothèses utilisées dans la solution de Terzaghi, il est
nécessaire de préciser dans qLrelle mesure ces hypothèses
affectent la qualité des prévisions de consolidation. ll faut
pour cela avoir recours, en parallèle à la solution de Terza-
ghi, à une méthode numérique permettant d'éliminer les
hypothèses les moins représentatives. U ne telle méthode
a été mise au point au LCPC, Paris, sous la forme du pro-
gramme informatique CON M U LT. Ce prograrnme, décrit
en détail par Magnan et al (1 979], , présente les caractéris-
tiques essentielles suivantes :

- il permet la solution par la méthode des différences
finies de l'équation unidimensionnelle :

soit au - aou, en imposant une distribution initiale des
surpressions interstitielles indépendante des charges
a ppliq u ées.

- Le programffie, dans sa version la plus récente, com-
porte la prise en compte de la non-saturation et de la com-
pressibilité possible du fluide interstitiel, éliminant aussi
les hypothèses 2 et 3.

- Une des qualités essentielles de CONMULT est d'être
libéré des hypothèses 4 et 5 d'homogénéité et de cons-
tance des caractéristiques du sol. En effet la possibilité
d'étudier un système multicouche élimine I'hypothèse
d'homogénéité. Par ailleurs et surtout CONMULT permet
de tenlr compte des variations en cours de consolidation.

- de l'indice des vides;

- de la cornpressibilité,
dice Cc i

- de la perméabilité du

e-A+B

caractérisée par exemple par l'in-

milieu, suivant une loi du type:

ls k (211

De plus, par l'utilisation d'un système de sous-couches, on
peut tenir compte des variations de ces propriétés en
cours de consolidation à I'intérieur d'une couche initiale-
ment homogène. CONMULT dispense donc de I'utilisation
du coefficient de consolidation e u, dont on suppose dans
la théorie de Terzaghi qu'il est uhe caractéristique cons-
tante de I'argile.

- coNMULT falt appel à Ia loi de Darcy, en écoulement
unidimensionnel, mais en tenant compte des variations de
k et de longueur de drainage en cours de consolidation.

- Les tassements étant calculés pour chaque couche et
sous-couche en fonction des variations de contrainte
effective locale suivant la relation classique
Ae - - C. A lg o', CONMULT n'est pas affecté par I'hy-
pothèse 7 de relation linéaire e - 6'. En effet, le degré de
consolidation ne sert qu'à contrôler le déroulernent du cal-
cul, mais pas à évaluer le tassement global du système
étudié.

- Enfin, Brucy (1 978) a mis au point une méthode de
prise en compte de la consolidation secondaire, sur la base
du modèle de Taylor-Bjerrum.

on voit donc que co N M U LT ne contient finalement
qu'une seule hypothèse contraignante, à savoir celle d'une
consolidation unidimensionnelle. Le programme se prête
donc très bien à une analyse détaillée de l'essai de consoli-
dation ædométrique, et à la vérification de la validité de la
théorie de Terzaghi dans ce cas.

4 Chargement ædométrique d'une argile à Cc : Cste

Ce cas de chargement simple, correspondant en principe à
la théorie de Terzaghi, est celui que l'on rencontre lors des
étapes de chargement dans I'essai ædométrique clas-
sique. On doit cependant distinguer les cas de l'argile sur-
consolidée peu compressible caractérisée par I'indice de
gonflement C, et de I'argile normalement consolidée qui a
au contraire un indice de compression Cc élevé.

On sait que, selon Terzaghi, le coefficient de consolidation
cv est constant durant un tel chargement et prend les
valeurs correspondant à Cs ou Cc dans:

ko'(1 + e)

0,434 Cc Tw (1 e)

varient au cours de la consolidation sui-

J.u- - k( 1 + e)o'
ât 0.434 yy,, C;

à2u

æ (201

CV-

En réalité k et e
vant les lois

cl

o

A+Blgk
eo Cc lg o'/oodans un système multicouche pouvant comporter jusqu'à

1O couches de caractéristiques différentes.

- Si I'hypothèse 1 de déformation unidimensionnelle reste
utilisée, il est possible de se libérer de sa conséquence,
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On peut donc, pour tenir compte de ces variations de k et
e, mettre l'équation (19) sous la forme :

(211

(221
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lgcv-e (23l,

qui donne, en dérivant par rapport à e, la variation de co en
cou rs de consolidation. soit

On voit cNue le tassement réel se développe à une vitesse
intermédiaire entre celles prévues par Terzaghi et corres-
pondan! à une valeur moyenne de cu de I'ordre de 0,5 x
1O-e mt/s pour les degrés de consolidation supérieurs à

5O pour cent. La figure 3 présente les variations de cu en
cours de consolidation aux quatre niveaux indiqués. On
voit que la couche superficielle (point A) subit une diminu-
tion de cv très rapide au début de la consolidation pour
jouer donc un rôle retardateur sur la consolidation des
couches inférieures; l'exa!'nen combiné des figures 2 et 3
montre d'ailleurs que c'est le coefficient de consolidation
cu de cette couche supérieLrre qui contrôle le coefficient de
consolidation moyen de tout l'échantillon et la vitesse de
tassennent global. La figure 3 nnet par ailleurs clairement
en évidence Ia non-vérification de l'hypothèse de base de
Terzaghi concernant l'hon'rogénéité du sol puisque à un
même instant les valeurs de cv peuvent varier dans un
rapport de 1 à 5. Une sirnulation par COt\MULT du char-
gement d"une argile surconsolidée (Cs : O,O5) a confirmé
l'augrnentation de cv en cours de consolidation dans un
rapportdelà3"
On voit donc que, mênne dans le cas simp!e d'un charge-
ment par paliers d'une argile caractérisée par une valeur
constante de Cc, la théorie de Terzaghi neprésente mal le
phénomène réel, tant pour les argiles surconsolidées
caractérisées par des valeurs faibles de Cs, que pour les
argiles norrnalennent consolidées où les valeurs de Co sont
généralement supérieures à 1. Les valeurs de cv rnesurées
dans ce cas ne pourront être qu'approximatives puis-
qu'elles intègrent en fait les variations du coefficient de
consolidation réel, dans I'espace et dans le temps.

5 Chargement ædométrique d"une argile sur-
consolidée

ll est très rare qL.t'une argile naturelle soit strictement nor-
malement consolidée; les effets cornbinés du vieillisse-
ment, de la thixotropie, des variations de la nappe phréa-
tique résultent tous en effet en une préconsolidation de
I'argile. Lorsqu'une argile naturelle est soumise à un char-
gernent, son comportement va donc être d'abord celui
d'un matériau surconsolidé, puis, en cours de consolida-
tion, celui d'un nnatériau Rormalernent consolidé. On aura
donc en cours de consolidation une variation très impor-
tante de l'indice de compression Cc et, par voie de consé-
quence, du coefficient de consolidation cu. Ce cas de char-
gement, qui correspond à tous les cas de chargernent réel
in situ, diffère donc sensiblement du chargement par palier

1

\B
1 +lg(t+e) cste
T")

A,lgcu 1 1 , 1l\e B'- q 1 -i-+ e (241

où e représente I'indice des vides
selon les va leu rs relatives de B

pou rra augmenter ou diminuer en

final. On voit donc que,
et Cc, le coefficient cv
cours de consolidation.

La figure 1 présente les variations en fonction de C. des
valeurs initiales et finales de cv pour le cas d'un accroisse-
ment de charge Aov - OS kPa appliqué à une argile nor-
malement consolidée caractérisée par êo:2, k"-O;5 x
1O-e m/s, o'rr^: 22 kPa et B - 0,6. On note que c'
augmente lors{ue Cc est inférieur à 0,5 et qu'il diminuè
considérablement pour les valeurs de Cc supérieures à

0,5, la loi de variation de lg (cuo/cq) étaht une fonction
linéaire de C.. Les caractéristiques considérées sont celles
d'une argile molle sensible pour laquelle I'indice de com-
pressibilité peut prendre des valeurs typiques Cs: O,O5
dans le domaine surconsolidé et C. - 1,7 dans le domaine
normalement consolidé. Dans ces conditions, durant un
chargement dans le domaine surconsolidé, cv âugmentera
par un facteur de I'ordre de 3, ce qui se traduira par une
accélération importante de Ia consolidation ; c'est proba-
blement la raison pour laquelle la mesure de cv par la
nnéthode classique fondée sur la théorie de Terzaghi est
impossible dans une argile surconsolidée. Par contre, cv
subira une réduction très importante lors d'un chargernent
dans le dornaine normalement consolidé. On voit donc
que, dans les deux cas, la théorie de Terzaghi ne sera pas
correctement applicable.

Pou r bien mettre en évidence ces phénomènes on a

simulé à I'aide du programme CON M U LT le comporte-
ment d'un échantillon de 1,95 cm de hauteur, drainé sur
une seule face et possédant les caractéristiques citées
plus haut, qui sont typiques de l'argile de Saint-Alban
(Tavenas et Leroueil, 1 977 ). Cet échantillon a été soumis à

un accroissement de contrainte effective Aou - 65 kPa en
supposant que l'argile était normalement consolidée et
avait un indice de compression Cc : 1,7. La figure 2 pré-
sente les variations du degré de tassement Us, défini à

partir du tassement de l'échantillon calculé par CON-
M U LT, ainsi que les résultats obtenus par la solution de
Terzaghi à partir des valeurs initiales et finales de e, k et o'.
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sions interstitielles ne permet plus de prévoir I'accroisse-
ment des tassements en fonction du temps. Effectivement
le degré de consolidation U déterminé à partir des pres-
sions interstitielles calculées par CONMULT à différents
niveaux dans l'échantillon suivant une équation de la
forme de (1 6), diffère sensiblement du degré de tassement
Us: ah/ahtinal ' On a également reporté sur la figure 5
les solutions de Terzaghi pour C": O,O7 et pour C^:1,7
et sur la base des valeurs initialeË de e. o' et k. On v"oit oue
la variation de U" en fonction du temps obtenue par CON-
MULT prend unè forme assez sembiable à la solution de
Terzaghi avec C" : 1,7 , la différènce maximum étant de
l'ordre de 6 pou-r cent de degré de consolidation. Cette
similitude, déjà notée par Raymond (1966) doit être consi-
dérée avec prudence comme on le notera plus loin. Au
contraire la variation du degré de consolidation U en fonc-
tion du temps présente une forme tout à fait différente des
solutions de Terzaghi : initialement elle s'éloigne progres-
sivement de la solution avec C" : O,O7, présente une dis-
continuité entre 50 et 60 pouicent de consolidation, pour
finalement se rapprocher de la solution avec C" : i,t.
Pour mieux comprendre cette forme particulière de
U : f(t) on peut étudier la dissipation des pressions inters-
titielles à la base non drainée de l'échantillon. Les varia-
tions de u en fonction du temps calculées selon les deux
solutions de Terzaghi et par CONMULT sont présentées à
la figure 6. On retrouve qualitativement le même compor-
tement que pour le degré de consolidation global avec un
éloignement initial progressif de la solution avec
Cs : O,O7, un palier qui dure de 2 O0O à 5 0OO secondes et
pendant lequel la pression interstitielle se maintient à peu
près constante à 37 kPa, puis finalement un rapproche-
ment progressif vers la solution avec C. : 1,7. Le blocage
temporaire de la piression interstitielle feut s'expliquer par
le passage de l'argile de l'état surconsolidé à l'état norma-
lement consolidé. En effet, d'après les variations oe con-
trainte effective verticale à la base de l'échantillon (fig. 7),
on voit que le palier de la courbe de consolidation se pro-
duit lorsque la contrainte effective verticale devient égale
à la pression de préconsolidation de l'argile oi, : 50 kPa.
A ce moment, au niveau considéré, la comprbssibilité de
l'argile augmente considérablement (ici elle est multipliée
par C"/C. -- 24l, ce qui se traduit par une augmentation
brusque du volume d'eau à évacuer et, donc, par un ralen-
tissement de la dissipation de la pression interstitielle. Ce
phénomène, logique au niveau élémentaire, ne suffit pas à
lui seul pour expliquer le comportement global de l'échan-
tillon tel que présenté à la.figure 5;en effet il devrait se
produire à des instants différents aux différents niveaux de
l'échantillon et se traduire par un déplacement continu de
U de la solution avec C. : O,O7 vers la solution avec
cc:1'7'
La figure 8 présente schématiquement le comportement
de l'échantillon en cours de consolidation. A l'application
de la charge, à l'instant t : O, on a Au : Ap, et I'argile est
caractérisée par ses propriétés initiales eô, o\/ô, k^ et c" ;
l'échantillon est en condition surconsolidée h-oimo-gène,ia
consdlidation se faisant à une vitesse contrôléJ par le
volume à évacuer V., : f (C") et le débit possible
Qo : f (ko). A mesurùue la coisolidation se développe
les pressions interstitielles se dissipent à partir de la face
drainée et la contrainte effective augmente. A l'instant t1
la contrainte effective est supérieure à o. entre la facé
drainée et la profondeur zA. Dans cette zofi'e l'argile a pris
des caractéristiques norma'lement consolidées ; le volume
d'eau à évacuer y est accru dans le rapport C.,/C" alors
que le débit possible a diminué par suite de la réduciion de
k associée à la diminution de l'indice des vides. Le débit
disponible sert alors en priorité à évacuer I'eau de cette
zone normalement consolidée située près de la surface
drainante et il va y avoir un blocage de la consolidation de
la zone surconsolidée inférieure. Avec le développement
de la consolidation l'épaisseur zA de la zone normalement
consolidée va croître, pour finalement être égale à l'épais-
seur de l'échantillon. A partir de ce moment tout l'échantil-
lon sera à l'état normalement consolidé mais il ne sera oas
pour autant homogène puisque ses caractéristiques o', e,
k et donc cv seront variables d'un point à l'autre.
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Le développement d'une zone << bouchon D normalement
consolidée à proxirnité de la surface drainante modifie la
forme des isoch!"ones, tel qu'indiqué à la figure 9. Pour un
même degré de consolidation global, on a, par rapport aux
isochrones déterminés selon la théorie de Terzaghi, une
dinninution plus lente des pressions interstitielles près de
la surface drainante dans la couche norrnalement conso-
lidée où cu est petit. Par contre, dans la zone centrale sur-
consolidée où le processus de consolidation est temporai-
rement bloqué on note un rééquilibrage des pressions
interstitielles à !'intérieur de cette zone;on atteint mêrne
une condition de gradlent nul entre la base et la mi-hau-
teur de l'échantillon pour U - 50 %. En considérant la
variation de la forrne et de la position des isochrones ou
des cor.rrbes de distribution de ou en fonction de la profon-
deur (fig. 1O) on peut comprendre le processus de forma-
tion du palier de la courbe U - f(t).On voit que, pour un
degré de consolidation de 45 pour cent, le tiers seu lement
de la couche est déjà en état norrnalement consolidé, alors
que pour un degré de consolidation de 55 pour cent oi est
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supérieure à o; dans l'ensemble de l'échantillon. Cela se
traduit par unË augmentation rapide du volume d'eau à

évacuer et par un ralentissement important de la consoli-
dation. La figure 11 met en évidence ce phénomène en
présentant les variations en fonction du temps de la hau-
teur relative d'échantillon en état normalement consolidé
et du degré de ccinsolidatiori U ;on note que le palier de U

- f(t) se produit pendant i'augmentation rapide de zg.

La durée du palier doit être fonction du surcroît d'eau à
évacuer lorsque l'ensemble de l'échantillon devient nor-
malement consolidé, c'est-à-dire du rapport Cc/Cs. Pour
vérifier cette hypothèse on a fait deux analyses par CON-
M U LT en gardant tous les paramètres identiques au cas
précédent rnais en prenant Cc- O,85 dans un cas et
Cc : 3,4 dans I'autre. La figure 12 présente les variations
de la pression interstitielle à la base de l'échantillon en
fonction du temps pour les trois cas étudiés. La dissipation
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initiale de p est d'autant plus rapide que C. est petit; l'et-
fet de <r bouchon > produit par le passage à l'état normale-
ment consolidé de la couche supérieure est en effet fonc-
tion du rapport Cc/Cs. Par ailleurs la longueur du palier de
la courbe u - f(t) varie en fonction de Cc. Pour préciser
cette variation on a défini la durée du palier comme étant
le ternps nécessaire à la diminution de la pression intersti-
tielle de 38 à 37 kPa. La figure 13 présente les variations
de At en fonction de Cc/Cs.'On. noté que At augmente à
peu près linéairement avec Cc/Cs jusqu'à une valeur de
f'ordre de 20 au-delà de laquelle la croissance de At
devient exponentielle. On peut remarquer par ailleurs que
si on rapporte Ia durée At du palier au temps nécessaire
pour atteindre 95 pour cent de dissipation de u, le palier
représente une proportion du temps de consolidation
décroissant dg 2,8 pour cent pour C./C, - 12,1 à 1 pour
cent pour C./C, - 48,6.
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6 Gonclusion

Pour arriver à une formulation simple et à une solution du
problème du développement en fonction du temps du tas-
sement d'une couche d'argile, Terzaghi (1 925) a été
amené à faire une série d'hypothèses très restrictives, dont
la plupart sont peu représentatives de la réalité physique.
Cependant, la simplicité de la méthode a conduit à son uti-
lisation quasi universelle et, avec I'usage, les limitations
résultant deS hypothèses ont été perdues de vue.

La mise au point du programme d'analyse numérique
CONMULT, qui libère de la nécessité de faire toute hypo-
thèse autre que celle d'une consolidation unidimension-
nelle et qui représente en particulier les variations réelles
des propriétés de compressibilité et de perméabilité de
l'argile en cours de consolidation, a permis une analyse
détaillée de la qualité de la solution de Terzaghi.

Dans le cas d'un chargement par palier, l'accroissement de
cv en cours de consolidation dans l'argile surconsolidée, et
sa réduction très importante dans l'argile normalement
consolidée, font que la théorie de Terzaghi donne des
résultats peu représentatifs. Inversement, les valeurs de cu
déduites d'essais oedométriques interprétés à partir de
cette théorie représentent des valeurs moyennes corres-
pondant à des conditions de contrainte, perméabilité et
indice des vides peu claires.

Err conclusion, dans le cas classique de chargement d'une
argile initialement surconsolidée soumise à une contrainte
effective finale supérieure à sa pression de préconsolida-
tion, le comportement en cours de consolidation diffère
très nettement des prévisions obtenues par la théorie de
Terzaghi. Le passage rapide à l'état normalement conso-
lidé des zones situées à proximité des surfaces drainantes
conduit à la formation d'un < bouchon > qui ralentit globa-
lement la consolidation et qui modifie considérablement la
forme des isochrones. Par ailleurs, cette modification de la
forme des isochrones, associée au changement de com-
portement de I'argile lorsqu'elle devient normalement con-
solidée, conduit à. la formation d'un palier dans la courbe
de variation du degré de consolidation U en fonction du
logarithme du temps. Enfin le degré de consolidation U
déterminé à partir des pressions interstitielles n'est plus
représentatif de la progression du tassement. tel que mon-
tré à la figure 14. On est donc forcé de conclure que la
théorie de Terzaghi n'est pas adaptée à l'étude de ce cas
de chargement. Pourtant on a noté (fig. 5) que la progres-
sion du tassement en fonction du temps prenait une forme
assez semblable à celle déduite de la théorie de Terzaghi
en prenant pour le calcul de cu les valeurs initiales de o, e
et k et l'indice de compression 

" 
de l'argile normalement

consolidée. llfaut bien voir que ceci n'implique pas que le
cu de I'argile normalement consolidée contrôle la vitesse
de tassement. En effet, on a montré (fig. 1 et 2) que le
coefficient de consolidation variait énormément en cours
de consolidation dans une argile normalement consolidée,
entraînant un développement du tassement beaucoup plus
lent que celui prédit à partir de la valeur initiale de cu. Le
coefficient de consolidation apparent qui correspond à la
vitesse de tassement dans le cas présent n'a aucune réa-
lité physique et n'est finalement que le résultat de l'inté-
gration des coefficients de consolidation plus grands dans
la zone surconsolidée qui contrôlent le tassement initial et
des cu beaucoup plus petits dans I'argile normale-
ment consolidée qui gouvernent la phase finale de
consolidation.

Dans le cas plus général d'un chargement ar,renant une
argile initialement surconsolidée dans un état final norma-
lement consolidé, le comportement réel diffère totalement
de celui prédit par la théorie de Terzaghi. Le passage des
zones proches des surfaces drainantes à l'état normale-
ment consolidé dès le début de la consolidation produit la
formation d'un < bouchon > qui ralentit la consolidation et
modifie la forme des isochrones. De ce fait, il ne saurait
être question d'utiliser la théorie de Terzaghi pour analyser
la dissipation de pressions interstitielles ou le développe-
ment du tassement de couches élémentaires dans une
fondation argileuse soumise à un tel chargement. Par ail-
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leurs le développement du degré de consolidation U pré-
sente une discontinuité lorsque l'ensemble de la couche
argileuse passe en état normalement consolidé et on ne
peut pas déduire la progression des tassements de ce
degré de consolidation.

Dans ces conditions il convient d'abord de réaliser que le
coefficient de consolidation cv n'est pas une propriété
réelle de I'argile, mesurable, constante et utilisable comme
le veut la pratique courante actuelle. cv n'est que la combi-
naison des paramètres o', ê, k et Cc eui sont tous variables
en cours de consolidation. Si on veut donc correctement
définir le cornportement hydrodynamique d'une argile, ce
n'est pas cv eu'il faut mesurer, mais bien les lois de varia-
tions de e, k et C. en fonction de la contrainte effective o'.
D'autre part, la théorie de Terzaghi fait appel à trop d'hy-
pothèses contraires à la réalité physique des phénomènes
pour conduire à des prévisions fiables de la consolidation
des fondations argileuses. ll apparaît aLl contraire néces-
saire d'avoir recours à des méthodes d'analyse numérique,
telles que le programme CONMULT, qui libèrent de I'obli-
gation de formuler de telles hypothèses, et qui permettent
une simulation complète du comportement réel de l'argile.
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Annexe

L'équation rigou reuse de
nelle en variables d'Er.ller
forme (Schlosser, 1973) :

la consolidation unidimension-
s'écrit généralement sous la

(A. 1)

_ôe
ât

avec les notations :

e- indice des vides à I'instant t,
z- cote du point considéré à I'instant t,
k- coefficient de perméabilité à I'instant t et à la

cote z,
o' - contrainte effective verticale à I'instant t et à la

cote z,

(t + el'a- ç t
àz (l + e)yw

do' âel-
I

de àz

Ty,, - Poids volumique
t

En variables de Lagrange,

de I'eau,

la même éguation s'écrit :

A [ (1 + ro]t k do' âe l_ : ôe

ô=o L (1 + e) yw de à=o r At (A.2)

avec les notations :

zo: cote initiale du point considéré
eo- valeur initiale de I'indice des vides à la cote zo.

Ces deux équations sont non linéaires puisqu'elles dépen-
dent entre autres de l'indice des vides actuel e. Pour
rendre l'équation (A.2) linéaire et semblable à l'équation
de Terzaghi, il est nécessaire de supposer k constant,@'de
constant et e constant dans l'
noter de plus que le simple
(t + eo)t k dà' aaaa*a^+ r^_' v' 

-- 
constant dans l'équation (A.2) rend linéaire1+e ïq7cle

l'équation différentielle qui donne le tassement mais pas
celle qui permet de calculer la surpression interstitielle.

expression (1 + e). On peut
fait de supposer le produit
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détermination d'une loi de comportement
pour le cisaillement des sols pulvérulents

application au calcul d'essais triaxiaux*

par

J. Monnet
Assistant à l'lnstitut Universitaire de Technologie no 1 de Lyon

J. Gielly
Maître de Conférence à l'lnstitut Universitaire de Technologie no 1 de Lyon

Les ouvrages de Génie Civil en contact avec un sol sont,
du fait de leur complexité croissante, de plus en plus diffi-
ciles à calculer. Les caractéristiques mécaniques du sol de
fondation, sa géométrie, les différentes sollicitations aux-
quelles il est soumis, sdnt autant de variables difficiles à

prendre en compte dans les calculs classiques. Une simpli-
fication de la réalité consiste à diviser le système réel en
un ensemble de petits éléments de dimensions finies, dont
les caractéristiques sont connues. L'utilisation de l'ordina-
teur perme! de juxtaposer I'action de tous les éléments et
de calculer les contraintes et les déformations en tout
point du système.

En mécanique des sols, les calculs sont classiquement
menés en admettant que le massif concerné est soit tota-
lement en équilibre élastique, soit totalement en équilibre
limite plastique.

Le calcul pa r éléments finis devrait permettre d'aborder
l'étude du comportement réel du massif, êfl prenant en
compte, en tout point, la loi effort-déformation du sol,
notamment lors du passage de l'état élastique à l'état
pla stiq u e.

C'est à partir de la théorie proposée par Duncan et Chang
(197 O) que la méthode des éléments finis s'est étendue au
calcul d'ouvrages : stabilité de pentes, barrages en terre ou
écf uses. Les études plus récentes de Da rve (1 97 4l et
Chambon ( 1 97 5l ont ensuite permis de prendre en
compte un cornportement plus réel du sol, notamment au
niveau de la dilatance. Le calcul se déroule de façon incré-
mentale. Les incréments de contrainte et de déformation
qui surviennent au cours d'un chargement, sont calculés à

I'aide d'une matrice de rigidité générale. Cette matrice est
fonction de l'incrément et doit être recalculée à chaque
étape, ce qui demande beaucoup de temps de calcul.

Par ailleurs, le comportement plastique du sol a fait l'objet
de I'article de Rowe (1 962) qui a abouti à des formules
exprimant le comportement du sol. L'auteur s'intéresse au
rapport des contraintes principales majeures et mineures.
A l'aide d'une modélisation du contact entre sphères, il
exprime l'énergie de déformation du milieu granulaire,

t Cette recherche a été effectuée
de l'lnstitut National de Sciences

au laboratoire de mécanique des sols
Appliquées (INSA) de Lyon.

mais en conservant toujours, comme paramètre principal,
le rapport des contraintes. C'est donc une approche parti-
culière qui donne des résultats corrects dans le cas de I'es-
sai triaxial de révolution.

Une autre approche du phénomène de plasticité a été
effectuée par I'Ecole de Cambridge d'abord sur I'argile,
puis sur le sable par Poorooshasb, Holubec et Sherbourne
(1966 et 1967). Les auteurs expriment l'énergie de défor-
mation du sol de façon globale, mais sans faire intervenir
le frottement intergranulaire. Le calcul théol'ique d'un
essai triaxial nécessite la réalisation d'une série d'essais
triaxiaux, si bien que I'utilisation pratique de la loi de com-
portement est difficile"

L'étude de Frydman, Zeitlen, Alpan (1973l. et Frydman
(1 97 4l est plus intéressa nte encore pu isq ue les a ute u rs
expriment l'énergie de déformation du sol en faisant inter-
venir le frottement intergranulaire. lls aboutissent alors à
une formule valable dans tous les cas de chargement, et
qui utilise un seul paramètre.

Cette dernière formulation théorique est particulièrement
adaptable aux besoins de calcul de l'ingénieur. Nous avons
décidé de I'analyser dans I'optique d'une adaptation à un
programme de calcul par éléments finis. Le but était de
créer un modèle capable de représenter le comportement
du sol de facon précise, mais également exigeant un mini-
mu!'n de données particulières à la théorie choisie, de
façon à ce que I'ingénieur soit capable d'utiliser le pro-
gramme informatique.

La théorie que nous développons est globale. Elle n'est
plus incrémentale, et demande par conséquent moins de
temps de calcul sur ordinateur, et donc moins de dépense
qu'une autre. Nous calculons enfin une série d'essais tri-
axiaux de révolution dans un but de vérification.

1 l-a loi de comportement de Frydman et al.

Ces auteurs ont montré, à partir de I'analyse de nombreux
essais triaxiaux réalisés sur des sols pulvérulents, qu'il
apparaît trois phases différentes du comportement du sol
au cours de la déformation en distorsion, c'est-à-dire avec
une contrainte moyenne constante ou variant peu.

a) Dans le domaine des faibles sollicitations, le sol est
assimilable à un solide élastique avec une précision suffi-
sante. Les variations de volume sont faibles.
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b) A partir d'une valeur constante du frottement dans le
plan octaédrique, il apparaît des déformations plastiques
d'écrouissage; des gonflements sont alors observés.

Frydman et al. ont montré que ce seuil de déformation
plastique est donné par:

oct

-to o
ovll

oct

Définition d'une loi de comportement plastique
avec écrouissage à contrainte moyenne cons-
tante' (Monnet, 1 9771

Le traitement informatique de la formule de Frydman et al.
n'est pas immédiat ! Aussi faut-il développer une théorie
particulière de l'écrouissage du sol qui permette une utili-
sation simple par la méthode des éléments finis. ll n'est
pas nécessaire de définir la matrice de rigidité générale par
incrément de chargement, comme c'est le cas usuelle-
ment. La matrice de rigidité, dans notre théorie, est cal-
culée une fois pour toutes au début du chargement. On
calcule les déformations plastiques par un processus itéra-
tif (la méthode des contraintes initiales) qui converge rapi-
dement vers la solution théorique. Ceci permet d'économi-
ser de facon considérable le temps de calcul par ordina-
teur, et donc de rendre I'utilisation du proEramme plus
i nté ressa nte.

2.1 Présentation et hypothèses

Les quantités dej, et de'"!, sont des invariants du tenseur

de déformation plastique ; ooct êt ro., sont des invariants du
tenseur des contraintes.

Dans la suite, nous considérerons ces quantités comme
étant aussi des composantes particulières des vecteurs
déformation plastique et contrainte. Ce seront alors des
composantes vectorielles orientées dans I'espace (voir sur
la figure 1).

On pose :

2

avec
1

I
L-

oct /r
J

eto
oct

61, 62,

ou+ 2o,
:

oct 3
avec :

oa:contrainte axiale

or: contrainte radiale

o varie au cours de
oct

man est exacte pour
que ceci ne perturbe
inform atiq u es.

T
oct

(or_ or)

-tE 3

I'essai triaxial et la théorie de Fryd-
o constant, mais nous allons voir

oct
pas de façon significative les calculs

deP
oct

-t (or*oz+o'r)
3

o, sont les contraintes principales prises négatives
en compression.

roct "t 
oo.. '"i1J;'":?#ffi;i:l"s de ra contrainre dans re

o est aussi appelée :contrainte moyenne.
oct

çp est I'angle de frottement grain sur grain du matériau.

Pour I'essai triaxial, nous avons:

et
dt'P_ ".t-
deP

oct

tgô- 1

K

Frydman et al. suppôsent ensuite que l'énergie de défor-
mation plastique est due uniquement à un frottement
intergranulaire de valeur e,,, dans le plan octaédrique. On
démontre que : ts

La relation (2) de Frydman se met alors sous la forme :

f (o, K) : ro., * ooct (tg gp + K) - 0 Wl

f est fonction de charge puisqu'elle s'annule lorsqu'il y a

écoulement plastique. Cette fonction est négative dans le
domaine élastique et positive quand on a déséquilibre du
sol. D'autre part, la fonction indique un écrouissage
puisque sa valeur varie suivant l'état de contrainte du sol,
K étant le paramètre d'écrouissage.

Pour définir parfaitement la déformation plastique, nous
admettons avec Nadai (1 963), que la distorsion plastique
dt'ol, est colinéaire à la contrainte de cisaillement

F ig. I Les composntes octaédriques des vecteurs
contrainte et déformation plastigue

Â

--tsçu- Ql
o r 

dc'Poct -" oct

avec d s' P- 1

oct 3
+ (de! - dr:)'+ (oe! - ouT)'(def - d{ri

1

dul^-^(def+oct 3
drf+der)

drfl duf, def sont les incréments de déformation plastique
principale.

Au cours de l'essai triaxial, on a:

deP
ocï

avec :dep:
a

deP+2dePar
et dr, j", - 

(dt:- dsï 
,Æ

3

incrément de déformation plastique axiale

et :dep : incrément de déformation plastique radiale.

c) Enfin, à l'état u ltime défini par le critère Mohr-Cou-
lomb, un palier d'écoûlement plastique est observé.
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Fig, 3 Définition du changement de repère par les trois angles te,0 et t

dp_
To",

ro"r( 
" 

+tgçu)

dp est un scalaire à oiî.r.iner.

2.3 Résolution

Nous effectuons une résolution classique de l'élastoplasti-
cité où :

f (o, K) : ro", * ooct (tg gp + K)

est la fonction de charge, et où :

{deP} - dp {V}

remplace I'hypothèse de la normalité par un potentiel non
associé (cas du matériau ( non standard ))). Le matériau
( standard > obéit au principe du travail plastique maxi-

mum tdepl : dÀ,9,.Cette relation est appelée aussi loi

de normalité puirlarqf,,, impose que le vecteur incrément
de déformation plastique deP soit perpendiculaire à la sur-
face géométrique définie par la fonction f. Pour le matériau
( non standard n, et pour les sols en général, la loi de nor-
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malité n'est pas applicable. On remplace alors la fonction
Af âo

{æ} par {#}. g est appelé : potentiel plastique non
associé.

Nous calculons la valeur de la fonction f pour tous les
points du modèle d'éléments finis. O,uand la fonction de
charge est positive, nous effectuons le rééquilibrage en
calculant les variations de contraintes {ôo1 telles que:

::::',: 
- dÀ" {v} rrEr

dÀ" -
f (oy, K)

(10)

cos o. sin [3 . cos y + sin tt. sin y

srn y

r1'vE

1+-
\Æ

b-
To.a

-l

ooct

^ cos

tg ep

0.sinB cosy sin0
loct

-+ 
tg qp

oo",

-dÀ (e)

{vt' tEl t#} -lv} '

tEl est la matrice de la loi de
Nous pouvons remarquer que
posée correspond à un critère

f -0J, + J:''

avec : Jo - or * 62:o3 : 3 oo.,

I aK I af

L )(flsolJ a K

Hooke généralisée.
la fonction de charge pro-
de Drucker :

Jz:|[,", -.6rl'+ (o, - or)t + (or - o,), J

1

ct - -=- (tg 9p + K)
vo

et avec l'hypothèse du matériau ( non standard >.

32
2 ocl
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3 Etude du comportement du sol à l'état ultime
Bent et Hansen (1968) puis Radenkovic (1961) ont pro-
posé un comportement ( non standard l du sol à l'état
ultime. Pour eux, le vecteur incrément de déformation
plastique n'est pas perpendiculaire à la surface de charge,
mais il est décalé. Nous avons cherché à définir quantitati-
vement cet écart. Des essais triaxiaux drainés réalisés sur
des sables (Oarmar et Plessiet - 1964) et sur des b!lles de
plomb (Newland et Allely - 1957) ont donc été analysés
dans ce sens.

Pendant I'essai triaxial de révolution, les contraintes princi-
pales o, et o, sont identiques. Si I'on représente l'état de
contrainte dans I'espace des axes principaux, les points
représentatifs de l'état de charge sont situés dans le plan
contenant I'axe 1 et Ia bissectrice des axes 2 et 3.

Nous avons représenté sur les figures 4,5, 6 et 7 les
points caractérisant la rupture de l'échantillon dans ce
plan particulier. Nous constatons que tous les points sont
alignés. Si nous essayons de faire passer une droite de
régression par ces points et par I'origine, nous obtenons
des coefficients de corrélation très proches de 1 (voir sur
le tableau 8, les colonnes 3, 4 et 5).

Nous avons porté également sur ces graphes, les vecteurs
incréments de déformation plastique à la rupture. Si le
matériau était ( standard >, ces vecteurs devraient être
perpendiculaires à la ligne de rupture représentée par la
droite en trait plein sur les figures. Nous voyons que ce
n'est pas le cas. Les matériaux testés (échantillon de billes
de plomb pour Newland et Allely, et sable drainé pour Dar-
mar et Plessiet) se comportent de façon ( non standard >.

Partant de l'origine, on abaisse la perpendiculaire aux vec-
teurs incrément de déformation plastique. l\ous obtenons
une seconde série de points dont les coordonnées sont
portées en colonnes 7 et 8 sur le tableau 8. En calculant la

droite de régression passant par tous ces points et par
I'origine, nous trouvons un coefficient de corrélation très
proche de 1 (voir la colonne 9 sur le tableau 8).Ceci

indique qu'à la rupture, le vecteur incrément de déforma-
tion plastique est perpendiculaire à une surface de charge
particulière, représentée ici par les droites en trait inter-
rompu. Cette su rface de cha rge peut être considérée
comme le passage d'une surface de charge de Mohr Cou-
lomb dont I'angle g" (voir colonne 1O sur le tableau 8) est
inférieur à la valeur e (voir la colonne 6 sur le tableau 8) du
frottement du sol à la rupture, comme le propose Salençon
fie7 41.

Dans la programmation, nous considérons qu'à l'état
ultiffi€, lorsque le critère de Mohr-Coulomb du matériau
pulvéru lent :

f (o) -o -o +sin<o(o +o.)max mtn max mln'

devient positif ou nul, il se produit un écoulement plas-
tique ( non standard > défini par:

p

sin ç" +
p

{den } -

,de, max

Ide

I o'''
\de

: dl" srn Q

o

r
I
I
I

I

Les variations de contraintes sont calculées par:

{oo} t--{dut}.IEl

et nous appliquons la méthode des contraintes initiales.

l-es calculs de 13 essais triaxiaux de révolution, que nous
développons dans la suite de cet article, indiquent que I'on
a la relation suivante:
p ,Q" - qp (1 1) (voir les figures 22 et 231.

La connaissance de ç 
"1 

gF permet donc de définir q". (ç et

eu seront des données du programme de calcul).

B
p
lu

n

B
p
n

Fig. 8 Tableau récapitulatif des résulats définisnnt la rupture et la direction du vecteur déformation plastique

B
pl
n

1 2 3 4 5 7 B 9 10

M até ria u Essa i

numéro

Pression
axia le
(ba r)

Pression
radiale

(ba r)

Coefficient
de

corré lation
q

(degré)
Coordonnée

axia le
Coordonnée

radiale

Coefficient
de

co rré latio n
ç"

(deg ré)

lilles de
rlomb
ubrifiées
t:39%

13
14

13,22
6,34
o.o

5,52
2,7 6
o.o

o,9997 24,2
8,7
4,27
o.o

7 ,95
3,82
0,0

0,9999 2,6

illes de
lomb

- 43 o/o

46
52
53
44

22,84
10,21
4,gg
1,65
o,o

5,52
2,7 6
1,38
o,52
o.o

0,9985 37 ,1

13,95
6,90
3,45
1 ,20
o,o

1 1,03
4,98
2,33
0,8 5
o.o

0,9989 7,2

illes de
lomb
-39%

19
25

4
40

26,77
12,42

5,1 1

2,18
o,o

5,52
2,7 6
1,38
o,52
0,0

o,9982 40i7

17,10
7 ,65
3,7 5
1 ,57
0,0

11,14
5,30
2,17
0,90
o.o

0,99 93 12,O

able 1

2
3

12,54
8,7 6
4,39
o,o

2,94
1,96
0,98
o,o

o,9997 38,7
7,85
5,70
3,OO
o,o

6,01
4,10
2,O1
o,o

0,9989 8,3
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F ig. 4 Les points caractérisant les contraintes et les vec-
teurs incrément de déformation plastique à la rupture
pour /es essa is 'l 3 et 14

Fig. 5 Les points caractérisant les contraintes et les vec-
teurs incrément de déformation plastique à la rupture
pour /es essa is 46, 52, 53, 44

F ig. 6 Les points caractérisant les contraintes et les vec-
teurs incrément de déformation plastique à la rupture
pour /es essa is | 9, 25, 4 et 40

Fig. 7 Les points caractérisant les contraintes et les vec-
teurs incrément de déformation plastique à la rupture
pour /es essa is 1 , 2 et 3
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4 Calcul de 13 essais triaxiaux de révolution
La théorie de l'écrouissage à contrainte moyenne cons-
tante et de la plasticité ( non standard > étant élaborée,
nous nous sorr]mes proposés de comparer les résultats de
calcul et ceux de I'expérimentation dans le cas d'essais tri-
axiaux. Nous avons calculé plusieurs séries d'essais de
façon à ce que les quatre paramètres de la loi de compor-
tement varient. Au cours de I'essai triaxial, la contrainte
moyenne n'est pas constante, mais nous allons voir que la
théorie peut être appliquée à cet essai sans donner des
écarts significatifs par rapport à I'expérience.

4.1 Choix des paramètres

La loi de comportement peut être schématisée comme sur
la figure 9.

Dans le domaine des faibles sollicitations, le sol se com-
porte élastiquement. La valeur du module de Young E est
déduite de la pente initiale de la courbe déviateur en fonc-
tion de l'écrasement ; la valeur du coefficient de Poisson u,
est déduite de la pente initiale de la courbe variation de
volume en fonction de l'écrasement.

Pour l'écrouissage, le seul paramètre à définir est I'angle
de frottement grain sur grain qp.Cet angle est constant

pour un matériau donné.

Enfin, au moment de résistance maximum du sol, nous
considérons qu'il se produit un écoulement plastique ( non
standard >. L'angle g de frottement ultime est défini par la
droite de Mohr-Coulomb. L'angle epr étant supposé connu,
la relation (1 1) donne la valeur ç" définissant le potentiel
non associé.

4.2 Essais de Darmar et Plessiet

Les essais sont réalisés à I'appareil triaxial de révolution,
sur un sable de densité 14,6 kN/m3 environ. Les extrémi-
tés de l'éprouvette frottent sur l'embase et la tête de com-
pression. L'échantillon est saturé et drainé, ce qui permet
de mesurer les variations de volume. Les essais sont réali-
sés sous trois étreintes latérales : 98 kPa, 196 kPa et
294 kPa (Monnet, 19771'"

La figure 1O représente le maillage utilisé (constitué d'élé-
ments à trois næuds) pour le calcul de I'essai triaxial. Seul
114 de l'échantillon a été représenté. ll est limité à gauche
par I'axe de symétrie de révolution et à la partie inférieure,
par un plan de symétrie. La partie supérieure du maillage
correspond à la tête de compression qui est en duralumin.
Nous avons pris comme caractéristiques pour ces élé-
ments : E - 90 30O OOO kPa et u - 0,33. ll n'y a pas d'élé-
ments de continuité entre le sol et la tête de compression
puisque I'essai a eu lieu sans lubrification entre ces
pa rties.

Au premier pas de chargement, nous appliquons l'étreinte
triaxiale choisie sur tout le bord droit du modèle et sur tout
le bord supérieur.

Ensuite, nous chargeons uniquement
la figure 10. Cette zone correspond
piston qui vient appuyer sur la tête

la partie fléchée sur
à I'emplacement du
de compression.

-e
Fig. 9 Schéma de la loi de comportement utilisée
dans le programme d'éléments f inis

286 Noeuds

500 Eléments

F ig. | 0 Maillage de calcul de l'esni triaxial de révolu-
tion, pour /es essal's | , 2 et 3

Courbes variation de volume en fonction de l'écrasement

La figure 1 2 représentb la comparaison des variations rela-
tives de volume en fonction du raccourcissement de
l'échantillon. La coïncidence est bonne, compte tenu de la
grande échelle verticale utilisée. Les courbes calculées des
essais 2 et 3 sont presque confondues.

Etendue des zones plastig ues au cours de I'essai

If sÉgit encore de l'essai 1 à 294 kPa porté sur la figure
13. Au déviateur 5OO kPa tout le sol est en élasticité. A
600 kPa, brusquement apparaît au centre de l'échantillon
une zone d'écrouissage qui remonte progressivement
jusque sous la tête de compression. U ne petite zone en
équilibre de Mohr-Coulomb apparaît au pourtour de
l'échantillon à 3,5 cm environ au-dessous de la tête de
cornpression. Cette zone gagne rapidement du volume
jusqu'à occuper tout le centre du cylindre de sol à la rup-
ture obtenue pour un déviateur de 1 0OO kPa.

Résultats :

Comparaison des différentes grandeurs calculées et
m esu rées.

Courbes déviateur en fonction de l'écrasement

Nous avons comparé sur la figure 11 les résultats calculés
(en noir) et expérimentaux (en clair) pour les trois valeurs
de l'étreinte latérale. La coïncidence est bonne en tout
point des courbes. Nous observons enfin que le dernier
point calculé pour chaque étreinte correspond à la rupture
de l'échantillon puisque la zone en équilibre limite de
Mohr-Coulomb couvre toute la partie centrale (voir sur la
figure 13 pour I'essai 1). Cette valeur calculée de la rup-
ture correspond assez bien à la valeur expérimentale.
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100 0
kPa

5 10 15 %

F ig. | | Courbe déviateur des contraintes-tassement,
pour les essarb 'l , 2 et 3 sur un sable Comparaison
des résultats expérimentaux (en clair) et calcu lés (en
noir) pour trois valeurs de l'étreinte latérale

Fig. 13 Etat de l'échantillon pour chaque valeur du dé-
viateur calculé à l'essai | à 294 kPa

E cr odissage

P last icité

parfaite

Fig. 12 Courbes variation de volume-tassement, pour les
essar's 1, 2 et 3 sur un sble - Comparaison des résultats
expérimentaux (en clair) et calculés (en noir) pour trois
valeurs de l'étreinte latérale

F ig. | 4 L ignes d'égale contrainte
contrainte imposée de - 1200 kPa
et pour l'esffii 1 à 294 kPa

X

verticale, pour une
(déviateur 900 kPa),

- I75 - 1743

- 1000

- I 100;

-12

- 1300

-1400 kPa
-1 300 kPa

-1062 kPa

-1100 k Pa

t:]
lasticité

MI
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Courbes d'égale contrainte verticale pour le déviateur
9OO kPa

La figu re 1 4 représente les résu ltats de I'essai 1 à'294 kPa. La contrainte verticale moyenne pour ce dévia-
teur est de 12OO kPa.

Nous observons le long de l'axe de symétrie, tout d'abord
une contrainte 2A % plus faible que la contrainte
moyenne, puis en descendant une valeur 15% plusforte.
Si nous regardons ce qui se passe à la périphérie, nous
observons sous la tête de compression une contrainte
45 % plus forte que la valeur moyenne, puis en redescen-
dant une valeu r 1O % plus faible.

Notts remarquons également qLr'une section horizontale
de l'échantillon à quel niveau que ce soit donne au total
une charge verticale rnoyenne constante.

Les résultats sous la tête de cornpression sont analogues à
ce qui se passe sous une fondation rigide:les contraintes
sont maximum au bord et minimum au centre.

4.3 Essais de Newland et Allely
La méthode de calcul a éTé adaptée au programme
ROSALIE (Guellec 1 976) du Laboratoire Central des
Ponts et Chaussées, c€ qui a permis de calculer ces essais.
Le rééquilibrage est limité à 20 itérations. Le maillage uti-
lisé est présenté sur la figune 15. lls'agit de quadrilatères à
huit næuds. Le modèle présente une symétrie axiale par
rapport au bord gauche et un plan de syrnétrie par rapport
au bord inférieur. Les éléments de continuité placés entre
le piston et le matériau transmettent unlquement les
déplacements verticaux. Les déplacements horizontaux
sont libres. Le rnatériau testé est un échantillon de billes
de plornb.

Fig. '15 Maillage de calcul des essais triaxiaux de révolu-
tion réalisés sur les billes de plomb
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Essai du matériau à la porosité de 39 %
Les calculs effectués pour les quatre étreintes latérales
sont portés en noir, et les résultats expérimentaux en clair.
On voit sur la figure 16, le déviateur en fonction de l'écra-
sement. Les derniers points calculés correspondent tous à
la rupture de la totalité de l'échantillon. Le passage de
l'écrouissage à la rupture s'effectue toujours brusquement
pour tout le cylindre de matériau. En effet, les contraintes
calculées sont égales en tout point à l'échantillon. Ceci
montre bien I'importance que joue la lubrification des
extrémités du cylindre de sol. Nous observons que pour les
étreintes latérales testées (52 kPa, 138 kPa, 276 kPa et
552 kPa), la coïncidence est bonne entre I'expérience et le
calcul par éléments finis. Seul I'essai 4 diverge un peu,
mais ceci est dû à l'expérience puisque l'échantillon a cédé
plus tôt que ce que prévoit le critère de Mohr-Coulomb.

Nous voyons sur la figure 17, la variation de volume en
fonction de l'écrasement. La coïncidence est très bonne
entre les cou rbes.

Essai du matériau lubrifié à la porosité de 39 %
L'a ngle tpU est plus faible que pou r les essais précédents.
Pour les deux étreintes latérales testées $52 kPa et
276 kPa) nous voyons sur les figures 18 et 19 que les
résu ltats coïncident très bien avec l'expérience.

Essai du matériau à la porosité de 43 %
L'angle qp est le même que pour les premiers essais. Nous

voyons que pour les quatre étreintes latérales (552 kPa,
27 6 kPa, 1 38 kPa et 52 kPa), la coïncidence est très
bonne entre les deux séries de courbes (figures 20 et 21]l.

F ig, | 6 Courbes déviateur des contrainfes-fasse ment,
pour les essar's 'l 9, 25, 4 et 40 sur des billes de plomb.
Comparaison des résultats calculés (en noir) et des ré-
sultats expérimentaux {en clair)

t
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1000
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5 10 1596

F ig. | 8 Courbes déviateur des contraintes-tassement,
pour /es essarb | 3 et | 4 sur des billes de plomb. Compa-
raison des résultats calculés (en noir) et des résultats
expérimentaux (en clair)

F[9. 'l 7 Courbes variation de volume-tassement pour les
essar's 'l 9, 25,4 et 40 sur des billes de plomb. Compa-
raison des résultats calculés (en noir) et des résultats
expérimentau x ( en clair)

F ig. 20 Courbes déviateur des contraintes-tassement,
pour /es essais 46, 52, 53 et 44 sur des billes de plomb.
Comparaison des résu ltats calculés (en noir) et des ré-
sultats expérimentaux (en clair)

Fig. 'l 9 Courbes variation de volume-tassement, pour les
essarb 13 et 14 sur des billes de plomb. Comparaison
des résu ltats calcu lés (en noir) et des résu ltats expé-
rimentaux (en clair)

F ig. 2l Courbes variation de volume-tassement, pour
les essars 46, 52, 53 et 44 sur des billes de plomb.
Comparaison des résultats calculés (en noir) et des ré-
sultats expérimentaux (en clair)
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M atéria u

1

Essa i

2

Etreinte
Latéra le

MPa
3

Poids
Volumique

kN/m3
4

Paramètres de la loi de comportement

ru?, I D 
lo,l'.u loJd,.u

5 6 7 8

9"
degré

9

9-q
degré

1

Billes de
plomb
n - 39%

19
25

4
40

o,552
o,27 6
o,1 38
o,o52

62,2
62,2
62,2
62.2

60
34
34
20

0,3 1

o,41
0,48
o.49

40,7
40,7
40,7
40,7

29,5
29,5
29,5
29,5

12,O
12,O
12,O
12,O

28,7
28,7
28,7
29,7

Billes de
plomb
lu brifiées
n - 39"/o

13
14

o,552
o,27 6

62,2
62,2

31
18

o,37
o,44

24,1
24,1

20,5
20,5

2,6
2,6

21 ,5
21 ,5

Billes de
plomb
n - 43%

46
52
53
44

o,552
o,27 6
0,1 38
o.052

58,2
58,2
58,2
58.2

40
25
17
12

o,27
o,37
o,41
o,4g

37 ,1
37 ,1
37 ,1
37 ,1

29,5
29,5
29,5
29.5

7,2
7,2
7,2
7,2

29,9
29,g
29,9
29,g

Sable 1

2
3

o,294
0,1 96
0.098

14,7
14,7
14.7

36
32
14

o,37
o,37
o,41

39,0
39,O
39.0

28,O
2g,o
28.O

8,3
8,3
8,3

30,7
30,7
30,7

F ig. 22 Tableau des paramètres de la loi de comportement

4.4 Valeur des paramètres utilisés
Le tableau 22 regroupe, dans les colonnes 5,6, 7 et 8,
I'ensemble des paramètres utilisés pour les calculs par
ordinateur. Nous remarquons en particulier la coïncidence
qui existe entre les valeurs çp introduites dans le pro-
gramme et la différence q - ç" de la colonne t 0 (q frotte-
ment ultime du matériau, et e" angle du critère d'écoule-
ment non associé). Nous avons étudié sur la figure 23 la
relation qui existe entre ces angles. Nous voyons que la
droite tiretée, qui suppose l'égalité des valeurs, passe au
milieu des points. Nous considérons donc que l'égalité
(1 1) est vérifiée. Ceci permet d'éliminer le paramètre q" de
la loi de comportement. Les seuls paramètres restant sont
donc E module de Young, D coefficient de Poisson, <p frot-
tement ultime, qp frottement grain sur grain.

E exprime la ( raideur > du sol

u détermine la contraction volumique du sol quand on le
cha rge

q.est I'angle de frottement de la rupture

qp définit le seuil d'écrouissage

Newland et al. ont mesuré le frottement intergranulaire de
leur échantillon de billes de plomb. lls ont aussi mesuré
I'angle de frottement correspondant au palier de con-
trainte obtenue une fois que I'on a dépassé le pic du d.evia-
teur caractérisant la rupture (ils l'ont appelé qt).Dans le cas
de l'échantillon normal qf et qp mesuré sont égaux à

30" et pratiquement identique au çp du catcu | (29" s).
Dans le cas de l'échantillon lubrifié qt Q2") est proche de
qp du calcul (20" 5) mais par contre gu mesuré est très
faible (8' 5).

D'une facon générale, on peut dire que les calculs permet-
tent de retrouver les expériences triaxiales.

F ig. 23 Comparaison entre la valeur du f rottement
grain sur grain et la valeur du décalage angulaire clu vec-
teur déformation plastique à la rupture

,7(-
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choix de la profondeur de reconnaissance
pour les fondations superficielles

par

D. Gord âty, J.-P. Giroud(*)" J.-P. Obin
Institut de Mécanique
Université de Grenoble

Liste des notations

B :largeur d'une fondation

Bo

c
c*

D

E
oeo

Er (Eioedl)

E2 (E,oeo2)

H2

Hr

L

m

F

H

H1

: largeur de référence servant à estimer les
effets du tassement différentiel (distance
entre semelles, côté du radier...)

: cohésion du gol

: cohésion de la couche inférieure dans le
cas d'un sol bicouche

: profondeur dq la base de la fondation

: module oedométrique

: module d'Young (Module oedométrique)
de la couche de sol situé sous la fondation

: module d'Young (module oedométrique)
de la couche de sol très compressible
située sous la couche de module El

: coefficient de sécurité

: épaisseur de la couche de sol située sous
la fondation

: hauteur de la zone concernée par la rup-
ture, sous la fondation, dans le cas d"un
sol homogène

: épaisseur de la couche de sol très com-
pressible située sous la couche qui est en
contact avec la fondation

:profondeur des sondages de reconnais-
sances, comptée à partir de la base de la

fondation

: longueur d'une fondation

: rapport entre I'augmentation de con-
trainte effective A.c'=, due au chargement
de la fondation et ià- contrainte effective
due au poids des terres c'zzo

: coefficient de force portante de la formule
de Terzaghi

oz

P ti*

Pti..nt

Pt,'nz

P lir*

Fadm

Padml

Padmz

p

q

W

Aw

Aw,

awt

:coefficient sans dimension permettant le
calcul des contraintes sous une fondation
rectangulaire uniformément chargée
reposant sur un sol" semi-infini.

: pression porta nte d u sol

:pression portante d'un sol honnogène de
caractéristiques c et q

: pression portante d'un sol bicouche dont
la prernière couche a pour caractéris-
tiques c et q

: pression portante d'un sol homogène de
caractéristiques c* et q*

: pression admissible du sol

: pression admissible d'un sol homogène de
caractéristiques c et A

: pression adrnissible d'un sol bicouche : (la
première couche a pour caractéristiqups c
et q, la seconde c* - O, Q* - O)

:pression moyenne à la base de la
fondation

: surcharge du sol de fondation obtenue en
déduisant de p la pression des terres
e n I evées

: tassement de la surface du sol

:accroissement du tassement que provo-
querait l'existence d'une couche de sol
très compressible

: contribution apportée au tassement de la

surface par une couche de sol très
compressible

: contribution apportée au tassement de la

surface par une couche de même épais-
seur que la couche définie à propos de
A w, mais de mêrnes propriétés que le sol
environnant

:accroissement admissible du tassement
que provoquerait I'existence d'une couche
de sol très compressible

Nc

(*) Actuellement : Woodward Clyde Consultants - Chicago - Etats-Unis
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:profondeur, d'un point du sol, comptée à
partir de la base de la fondation

: poids volumique du sol situé sous la
fo'ndation

: poids volumique déjaugé du sol situé sous
la fondation

: poids volumique du sol situé entre la sur-
face et le niveau de la base de la fondation

:angle de frottement du sol

:angle de frottement de la couche infé-
rieure dans le cas d'un sol bicouche

: coefficient de Poisson du sol

: coefficient sans dimension permettant de
déterminer la profondeur des sondages de
reconnaissance pour le critère en
tassem ent

:composante normale de la contrainte
:composante verticale de la contrainte
agissant sur une facette horizontale

:composante verticale de la contrainte
effective due au poids des terres agissant
sur une facette horizontale

: augmentation de la composante verticale
de la contrainte effective, due au charge-
ment de la fondation, agissant sur une
facette horizontale

:composante tangentielle de la contrainte

Mais le problème est plus ardu lorsqu'il s'agit de recon-
naître un terrain a priori inconnu, ou encore un terrain dont
on sait qu'il est très erratique. ll faut alors disposer d'un
critère de choix. Pour cela, nous placant dans le cas des
fondations superficielles, nous analysons différents risques
d'instabilité (Première Partie) et de tassement (Deuxième
Partie). Cette analyse nous conduit à proposer des critères
de choix de profondeur de reconnaissance en fonction des
caractéristiques du bâtiment (géométrie et charge) et de
celles du sol qui apparaît au voisinage de la surface et qui
est susceptible de servir d'assise à des fondations superfi-
cielles (radiers, semelles).

A la fin de cette étude, nous présentons des exemples
d'applications et des recommandations à l'intention des
praticiens.

1 critère se rapportant au risque d'instabilité

Notre but, dans cette première partie, est de déterminer la
profondeur de sol à reconnaître pour faire le calcul de
pression portante avec le maximum de sécurité. l! est donc
logique de s'appuyer sur des résultats concernant la pres-
sion portante et la profondeur de sol intervenant dans sa
détermination.

1.1 Rappels de résultats concernant la pression
portante des fondations et la profondeur de la zone
de sol intervenant dans son calcul.
La théorie de la plasticité fournit un moyen de déterminer
la pression portante d'un sol sous une fondation donnée,
moyennant les hypothèses suivantes :

. la loi de comportement du sol est du type rigide-
parfaitement plastique ;

,le critère de rupture est celui de coulomb
(r- c + ontgq, lorsque q + O) ou celui de Tresca
(t - C, lorsque q - O) ;

. l"état de déformation est plan.

commencons par le cas d'un sol homogène. ll est bien
connu, grâce à de nombreuses expérlences et à des obser-
vations sur le terrain,que Ia rupture du sol se produit dans
une zone limitée par uRe surface que nous appellerons
( surface de rupture (Fig. 1 ). La profondeur (mesurée à
partir de la base de la fondation) atteinte par cette surface
de rupture dépend de nombreux paramètres (angle de frot-
temeît,q, cohésiofl, c, et poids volurnique, , du sol ;lar-
geur, B, de la fondation et profondeu r, D, de sa base) mais
on peut en simplifier le calcul en supposant - o. on
obtient alors une majorante de cette profondeur que nous
appelons Hr et qui ne dépend que de ç (Tableau 1).

o
5
10
15
20
25
30
35
40
45
50

o.7 1

o.7 9
0.89
1 .01
1.16
1.35
1.59
1.90
2.35
3.OO
4.O3

Tableau I Hauteur de la zone concernée par la rupture
dans le cas d'un sol homogène d'angle de frottement g.
(H r et B sont définis sur la f igure l )

q

Q*

v

V

on

o
z

6zo

Lo'=

T

L'établissement d'un programme de reconnaissance, pour
étudier un sol de fondation, est un problème à la fois tech-
nique et économique. li' n'est pas question, bien sûr, de
reconnaître la totalité du sol. llfaut donc procéder par son-
dages, ce qui introduit une double incertitude:

. incertitude sur le sol situé entre les sondages ;

. incertitude sur le sol situé à une profondeur plus
grande que celle atteinte par les sondages.

Ces deux incertitudes sont de natures différentes:

. la prenrière incertitude est liée à une interpotation
entre les différents sondages; dans de nombreux
cas il e$t possible de faire cette interpolation sans
grand risque d'erreur et, si l'on estime qu'il y a un
risque, il est aisé de décider, sur le chantier, de faire
un sondage supplémentaire ; tout ceci est de la pra-
tique courante et il est inutile d'en parler plus lon-
guement ici ;

. la seconde incertitude est liée à une extrapolation
et, de ce fait, elle est beaucoLtp plus grande que la
première: toute extrapolatiorr implique un risque
qu'il s'a,git de minimiser; I'objet de cette étude est
de proposer quelques règles dans ce but.

Bien entendu, il est inutile de disposer d'une règle pour
choisir la profondeur des sondages lorsque le but de la
reconnaissance est simplement de vérifier un détail géolo-
gique dont I'existence est prévisihrle. C'est le cas, par
exemple, si I'l)n a une couche compressible (argile, silt...)
reposant sur un substratum relativement indéformable
(rocher, graviers cornpacts, marnes dures...). ll suffit alors
de pousser la reconnaissance jusqu'au substratum et d'y
pénétrer de qiuelques mètres.
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Fig. 1 Schéma de la rupture du sol sous une fondation
superficielle ( cas du sol homogène)

Ainsi dans le cas du sol homogène, nous connaissons la
profondeur de sol intervenant dans le calcul de la pression
portante. Ce cas est intéressant à titre de référence mais il

n'est évidernment pas le plus défavorable. De nombreux
travaux [1,2,3, 4,5, 6] ont montré, en effet, qu'il y a des
cas de sols composés de deux couches pour lesquels la
pression portante est plus faible et la profondeur de sol
intéressée plus grande que dans le cas du sol homogène.

Pour cela nous allons considérer trois cas de sol bicouche
présentant les caractéristiques communes suivantes :

la couche supérieure a pour caractéristiques c et
ç;
.I'interface se situe à la profondeur H au-dessous
de la base de la fondation ;

. la couche inférieure a une épaisseur infinie.

Dans chacun de ces trois cas nous comparerons P*.2 et

E
B

Pti,.nt i
. Pii.,.'2 éta nt la

considéré ;

. P ri.., éta nt lq

pression portante du sol biqouche

Fig. 2 (a) So/ homogène reponnt sur un substratum
rigide. Contact à l'interface : T limité par la loi de
Coulomb (r ( c * o, tg ç)
(b) Comparaison entre la pression portante P lim2 du cas

ci-dessus et la pression portante P lim,l dans le cas du sol

homogène infini (Nota : pour Hr, voir la figure 1 et le
tableau 'l )

. si H est inférieure à la borne représentée par la

courbe (21 de la figure 3b, la présence de la couche
inférieure rigide (alors située très près de la fonda-
tion) améliore la force portante par rapport au cas du
sol homogène (F,,r,

, si H est compris entre ces deux bornes, la mau-
vaise adhérence à l'interface cause une diminution
de la pression portante (P,,,.,..,

En comparant la courbe (1 ) de la figure 3b aux valeurs du
Tableau 1 on constate que, dans le cas représenté par la
figure 3a, la profondeur de sol intéressée risque d'être
supérieure à celle relative au cas du sol homogène. (Nota :

les courbes de la figure 3b ne dépendent que de l'angle de
frottement, q, parce que le calcul a été fait par superposi-
tion des états d'équilibre limite |-8,9J ;en fait, ces courbes,
relatives au terme N. de la formule de pression portante,
donnent une majorante de H).

pression portante du sol homogène

de caractéristiques c et @.

Premier cas de sol bicouche : la couche inférieure peut
être considérée comme rigide (relativement à la couche
supérieure) , avec un interface de la meilleure qualité pos-
sible (la contrainte tangentielle, r, n'est limitée que par la

loi de Coulomb, r ( c * on tg ç) (Fig.2a). Oeux situations
peuvent se présenter (Fig . Zbl :

. si H est plus grand que H 1 (Tableau 1), la couche
rigide profonde n'a aucune influence sur la rupture
(pi,'.,.'r - pi,.r ) et la surface de rupture se situe
entièrement dans la couche supérieure;

. si H est plus petit que H 1, la présence de la couche
rigide joue un rôle favorable (p,i,",..,

et la surface de rupture est tangente à l'interface
L7, g, gl.

Ce premier cas de sol n'est donc pas défavorable par
rapport au cas du sol homogène. Cependant nous
allons voir que l'on peut le rendre défavorable par
une simple modification de l'interface.

Deuxième cas de sol bicouche: cas identique au
précédent, à ceci près que I'interface présente le
risque maximal de glissement, la contrainte tangen-
tielle y étant nulle (t - O). Dans la pratique cela peut
être dû, par exemple, à la présence, à I'interface,
d'une mince couche d'argile saturée de cohésion
négligeable (f ig. 3a). Trois situations peuvent alors
se présenter :

. si H est supérieure à une certaine borne (courbe 1

de la figure 3b) la couche inférieure n'a aucune
influence (p,,., : pri,.,.'r ) i

9rir" ) P,,r,

P,,,,
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à la mauvaise qualité de la couche inférieure. Les calculs
concernant ces deux cas ont été faits de façons fort diffé-
rentes (*), cependant on constate, en comparant la courbe
(1) de la figure 3b et les courbes de la figure 4b, que les
ordres de grandeur sont les mêmes. Mais le cas 3 (FiE.4b)
a I'avantage de faire intervenir la cohésion: c'est donc
celui-là seul que nous retiendrons dans la suite pour établir
le critère.

"1 .2 Estimation de la profondeur de reconnaissance
d'après la sécurité vis-à-vis de Ia pression
po rta nte.

D'après l'étude du paragraphe 1-1 on peut dlre que la pro-
fondeur de sol à reconnaître pour un projet de fondation
dépend de I'existence éventuelle d'une couche sous-
jacente de mauvaise qualité. Mais le sol n'est pas seul en
cause et la charge exercée par la fondation est également
u n paramètre essentiel du choix de la profondeu r de
reconnaissance. Soit p la pression moyenne prévue à la
base de la fondation. La profondeur de reconnaissance
doit être suffisante pour s'assurer que la pression admis-
sible, p adm, , sur le sol est au moins égale à p. Donc la
reconnaissânce minima!e (celle que l'on cherche à définir)
est telle que:

(1) padm -p
L'ingénieur qui doit décider de la profonrdeur de reconnais-
sances à effectuer pour un projet de fondations ne connaît,
a priori, que le sol qui apparaît en surface et pour lequel il
peut estimer les valeurs de c et q. ll peut alors calculer la
pression portante, Fli*1 , qu'aurait le sol s'il était homo-
gène de ca ractéristiques c et ç. De cette pression por-
tante, il déduit la pression admissible, padnnl ,par la for-
mule classique :

Ptirnr _ ToD I(21 padml - y"D- 
F 

:'Y-

avec :

D : profondeur de la base de la fondation ;

y o:poids volumique du sol dans la couche d'épaisseur D
située entre la surface du sol et le niveau de Ia base de la
fondation ;

F : coefficient de sécurité, généralement pris égal à 3.

Partant de là, trois cas peuvent se présenter:
. si la pression admissible ainsi calculée est infé-
rieure à la pression requise, (p.o.n1 ( p) ll est impos-
sible d'envisager de faire une fondation superficielle
et il faut conduire la reconnaissance en vue de fon-
dations profondes, ce q u i sort d u cad re de cette
étude ;

. si la pression admissible ainsi calculée est juste
égale à la pression requise (p admr - p), la condition
exprimée par la relation (1 ) est vérifiée et il faut faire
la reconnaissance jusqu'à la profondeur indiquée par
la figure 4b pour s'assurer qu'il n'y a pas de sol de
mauvaise qualité à une profondeur où il pourrait
diminuer la pression portante, donc la pression
admissible ;

. si la pression admissible ainsi calculée est supé-
rieure à la pression requise (p.orn1 ) p), on peut
tolérer qu'une couche de sol de mauvaise qualité
diminue la pression portante donc la pression
admissible.

(*) Dans le cas 2,la théorie de la plasticité a été utilisée globalementdans
la couche supérieure alors que, dans le cas 3, la loi de plasticité de Cou-
lomb ou Tresca est écrite le long de la surface de rupture, supposég
formée d'arcs circulaires, d'arc de spirale ou de plans. Nous avons montré
que, dans le cas d'un milieu homogène, ces deux méthodes sont proches
aussi bien en ce qui concerne la pression portante que la profondeur de
sol intéressée [1 3, 5 2-7 et 2-8]. La cohésion c intervient dans les résul-
tats relatifs au cas 3 (Fig.4b) car, contrairement au cas 2, nous n,avons
pas procédé par superposition.

REVUE FRANçAISE DE GEOTECHNIOUE NUMERO 7

Ce dernier cas étant le plus général, examinons-le en
détail. La condition qui régit le choix de la profondeur de
reconnaissance s'écrit alors :

(3) p - Qadm2

Autrement dit la profondeur de reconnaissance doit être
égale à l'épaisseur de la couche de sol ce caractéristiques
c et q, reposant sur un sol de caractéristiques c - O et
Ç: O, l'ensemble ayant une pression admissible égale à p.
Les valeurs numériques de cette profondeur de reconnais-
sance, Hr, sont données dans les figures 5 à 1 1, en fonc-
tion des propriétés du sol et de la géométrie de la fonda-
tion" Ces résultats ont été établis à partir de nos travaux
sur la pression portante des sols bicouches L7, 131.
Ouelques commentaires à propos de ces résultats:

. le coefficient de sécurité F a été pris égal à trois;

" la pression requise sous la fondatiofl, p,intervient
en fait sous la forme p - To D car, comme dans la
forrnule (2l., on est certain que, quelle que soit la
qualité du sol sous la fondation, la pression admis-
sible vaudra au moins yo D ;

,la courbe en tirets qui, sur les figures 5 à 8, linnite
les courbes en traits pleins correspond au cas où la
pression requise est juste égale à celle que peut
fournir le sol superficiel (ces courbes en tirets sont
donc identiques aux courbes de la figure 4bl;
, on constate que meilleur est le sol superficiel (plus
c et q sont grands), moins la reconnaissance devra
être profonde ca!' plus on pourra toléreç la présence
d'une couche de mauvaise qualité.

Enfin, deux cas particuliers sont à signaler:
.lorsque le sol superficiel est sans frottennent
(q - O) la pression portante ne dépend pas de cl vB
L7 5 7-5, 12, 13 g 2-51 et il est plus commode be
présenter les variations de Hr en fonction de
(p \. Dllc (Figure 9) ; on voit que la courbe est
presque une droite d'équation:

(4t ï
B "Êvc

. lorsque le sol superficiel est sans cohésion, il est
possible de rassernbler dans la figure 1O les résul-
tats disséminés dans les figures 5 à 8;la présenta-
tion s'en trouve sirnplifiée car HrlB ne dépend plus
que de q et de(p- V. D)/,yB ; pour des valeurs de q
voisines de 4Oo on a la formule approchée suivante :

1.25

F ig. 5 Déf inition des termes utilisés dans les f igures 6
à 11" Hr : profondeur de reconnaissance mesurée à par-
tir de la base de la fondatiofi i c,9,7: cohésion, angle
de frottement et poids volumique du sol situé immédia-
tement sous la base de la fondation ) ^yo : poids volurni-

gue du sol situé entre la surface du sol et le niveau de
la base de la fondation ; p : pression moyenne exercée
par la fondation sur le sol (Nota : la longueur, L, n'in-
tervient pas dans les calculs de pression portante mais el-
le interviendra dans la deuxième partie)

(5) Ht
B

P
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Fig.Setg Valeurdelaprofondeurdereconnaissancedanslescâstp:S0"etg=40".VoirlafigureSpourtadéfinition
des termes
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Fig..10 Valeurdelaprofondeurdereconnaissancedanslecastp:0o.VoirlafigureSpourladéfinitiondestermes

Fig. | | Valeur de la profondeur de reconnaissance dans le cas c : 0. Voir la figure 5 pour la définition des termes
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En réalité le sol ne peut pas être homogène puisque l'on
suppose implicitement en vérifiant la condition ci-dessus
que ses propriétés s'améliorent avec la profondeur. Toute-
fois la distribution des contraintes verticales s'éloigne
assez peu de celle du milieu homogène sauf dans le cas
d'une coLrche dure reposant sur une couche molle épaisse.
C'est justement un cas qui ne peut pas être traité avec ce
critère car les propriétés mécaniques ne s'améliorent pas
avec la profondeur. Dans la réalité il n"y a pas d'hésitation
possible car s'il peut exister une couche compressible
importante, les renseignements fournis par la géologie ne
permettent pas de l'ignorer.

Hormis ce cas particulier qui ne peut pas passer inaperçu,
et une autre configuration de sol plus insidieuse que nous
étudierons dans le paragraphe suivant, ce critère est rai-
sonnable car il est très stable:en effet si I'on rencontre
une couche un peu plus compressible relativement
épaisse, la < possibilité de tassement > est plus grande,
mais par contre la contrainte verticale y est en Eénéral plus
faible que si le milieu était homogène. Finalement, si l'hé-
térogénéité n'est pas trop importante < le risque de tasse-
ment > n'est sans doute pas très différent dans la couche
réelle et dans le sol théorique homogène sur lequel a été
fait le calcul.

Si par contre la couche rencontrée a des propriétés très
différentes du reste du sol de fondation ce critère n'est
plus réaliste. Alors, de deux choses l'une:

. ou cette couche est très épaisse et il faut se servir
des indications que peut fournir la géologie ;

. ou cette couche est peu épaisse et constitue en
quelque sorte une inclusion dans un ensemble relati-
vement homogène: c'est ce cas que noLls allons
étudier maintenant.

2.2 Critère en tassement
Le risque de rencontrer une couche plus compressible que
le sol environnant est très réel dans beaucoup de sites" Les
renseignernents fournis par la géologie permettent sou-
vent de prévoir I'existence possible d'une telle couche
mais ne permettent d'en prévoir ni la profondeur, ni
l'épaisseur, ni l'étendue. Il est certain que les consé-
quences qu'une telle couche peut avoir sur le tassement
de la fondation dépendent de son épaisseur, de sa corn-
pressibilité et de sa profondeur, paramètre qui va condi-
tionner le choix de la profondeur de reconnaissance. Pour
étudier ce problèffie, considérons une fondation rectangu-
laire de largeur B et longueur L reposant sur un sol conte-
nant une telle couche.

Nous noterons (Fig . 141' :

. H, la profondeur du tolt de la couche très compres-
sible;
. H2, l'épaisseur de cette couche ;

.82, son module et v son coefficient de Poisson ;

. q, la surcharge apportée par la fondation, au niveau
de sa base (cette surcharge se déduit de la pression
moyenne, p, au niveau de la base de la fondation par
la formule 16) ; nous supposons que cette surcharge
q est normale et uniformément distribuée.

Notre but est de déterminer I'accroissement, Aw, du tas-
sement de la surface du sol que provoquerait I'existence
de la couche très compressible définie ci-dessus. Pour
cela, nous écrivons:

(8) Aw - A*2-A*1

avec :

L*2: contribution apportée au tassement de la surface
par la couche ci-dessus décrite;

Aw1 : contribution qu'aurait apportée cette couche au
tassement de la surface si elle avait eu les mêmes proprié-
tés que le sol environnant.

Nous calculerons A*1, L*2 et, par conséquent, Aw au
coin de la fondation car c'est évidemment dans le cas
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d'une lentille de sol compressible située sous le coin que le
risque de tassement différentiel, donc de désordres, est le
plus grand. Pour calculer Aw1 et L*2, il nous faLlt, au pré-
alable, déterminer les contraintes verticales, 6.,, réEnant
dans la couche considé rée. Pour faire cette déte?mination,
nous supposerons que H2 est petit devant H. Cette hypo-
thèse est tout à fait acceptable dans le cas qui nous préoc-
cupe car si 112 n'est pas petit devant H, cela signifie, soit
que la couche est proche de la surface (et dans ces condi-
tions aucune profondeur de sondage, même déterminée à
partir du critère en contrainte, ne permettra de I'ignorer),
soit que située à une profondeur relativement importante
son épaisseur est grande (dans ces conditions la géologie
doit pouvoir signaler sa présence).

De cette hypothèse découlent deux conséquences impor-
tantes pour le calcul des contraintes verticales:

. la distributlon de o, est très peu perturbée par la
présence de la couche mince et l'on pourra faire le
calcul du tassennent en utilisant la valeur de o, dans
un sol homogène donnée par :

(formule valable à la verticale du coin de la fonda-
tion )

. la valeur de oz est pratiquement constante sur
toute la hauteur de la couche mince.

Connaissant, Erâce aux remarques précédentes, la valeur
de oz dans la couche mince, on en déduit la contriburtion
qu'elle apporte au tassement du coin de la fondation par la
formule suivante:

(10)

avec :

i - 1 pour le calcul de A*1
i - 2 pour le calcul de Aw2

Eoud : modu le oedométrique.

Cette formule n'est autre que celle du tassement oedorné-
trique. Son emploi se justifie car la répartition des con-
traintes verticales au niveau de la couche mince est telle
qu'elle peut être consid érée comrne relativement uniforme
sur une largeur assez grande vis-à-vis de l'épaisseur de
cette couche:il est donc licite de négliger le déplacement
latéral (*) et, donc, de faire un calcul < oedométrique ). De
plus, la couche peut être une lentille de dirnensions hori-
zontales limitées, ce qui rapproche encore des conditions
de l'oedomètre. Et, d'ailleurs, c'est dans le cas d'une len-
tille que le risque de tassement différentiel est le plus
g ra nd.

Les formules (8) et (10) conduisent à :

(11) aw_qH,( 1 _1 )o.,( HLI
Eoeoz Eoeal | -\ B'B I

-qH, Il-Eoecz-\ o-/HI)'il-o*, \'-e"*l -z \E'B/

Négllgeons Eoeo2 /Eoeor uir-a-uis de 1, ce qui conduit à

une légère surestimation de Aw. Par ailleurs, on connaît la
formule classique:

(e) oz:eor(É,à)
L1 5l

a*i - qî o'( 
Ë,#)

l1

(121

(*) Le tassement de la fondation est composé d'une partie due au dépla-
cement latéral du sol mais il s'agit essentiellement du déplacement laté-
ral des couches voisines de la surface.

(1-v)
-oed (1+v) (1-2vl



(Nota : v étant le coefficient de Poisson du sol drainé, il ne
peut pas avoir la valeur O.5 qui annulerait le
dénominateur).

D'où :

oz( 
+#)

Posons :

(141 \u-A*E'- O-(!I)Y-Trî- m "z\ B,Bt

(Nota : l'expression analytique de Oz (HlB, LIB) est connue
d'après [1 5]).

Dans le cas d'un sol drainé, le coefficient de Poisson a,
dans la plupart des cas, une valeur voisine de O.3. Nous
avons donc retenu cette valeur pour établir le graphique de
la figure 15 qui donne les valeurs numériques de V en
fonction de HIB et LlB" Inversement, si I'on se fixe une
valeur admissible, A*.d, , du tassement, la formule (1 4)
ou la figure 15 permettent de déterrniner la valeur de la
profondeur H au-delà de laquelle la présence de la couche
compressible hypothétique n'est pas dangereuse. En effet,
au-delà de cette profondeur, la couche compressible
n'augmenterait le tassement que d'une valeur inférieure à
Aw.orn . La profondeur l-{ ainsi déterminée est donc la pro-
fondeur à laquelle il faut reconnaître le sol, en vertu du cri-
tère de tassement.

Pratiquement, on écrira Y de la façon suivante:

(1s) \,(Ë,,) :(g).*" Ë +

Fig. 15 Détermination de la profondeur de reconnais-
ffince, Hr, en fonction de ,, qui est défini par la for-
mule 15. Voir également la figure 5 pour la définition
de certains termes

0.4

Connaissant les termes du membre de droite, on calcule Y
d'où l'on en déduit HrlB par simple lectu!'e sur la figure 15.

Examinons en détail les ternres de cette formule:
Hr est la profondeur (mesurée à partir de la base de

la fondation) des sondages de reconnaissance
qui doivent être réalisés (si I'on redoute !a .pré-
sence d'une lentille compressible) sous les
quatre coins du bâtinnent;

B est la largeur totale du bâtiment, que celui-ci soit
fondé sur un radier ou sur des semelles (la
figure 1 6 montre en effet qu'à partir d'une pro-
fondeur relativement faible la contrainte verti-
cale ne dépend que très peu du type de fonda-
tion) ;

Bo est la largeur de rétérence servant à estimer les
effets du tassement différentiel {distance entre
semelles, côté du radier, "..) ;

fn*l est le tassement différentiel admissible ; autre-
\E./ to' 

rnent dit il s'agit de I'accroissement aw de tas-
sement dû à la présence de la lentille compres-
sible divisé par la langeur de référence Bo.
L'ingénieur qui établit le projet de fondations
peut le choisir en s'lnspirant de recommanda-
tions de Skempton et Macdonald [1 9] : si
Aw/8"
a rch itectu ra ux et si A w/Bo ) 1 / 1 50 on observe
des désordres structuraux ;

Hz est l'épaisseur supposée de la couche de module
Ez i à titre lndicatif, il paraît raisonnable de
prendre Hz entre O.5 et 5 mètres ;

Fig. 16 lsobares de la contrainte verticale o, dans un

milieu semi-infini ; à gauche dans le cas d'un radier in-
finiment long uniformément chargé, à droite dans le cas
de quatre sernelles parallèles ll 7tr

Y

Rodior iofinimonl long

unif oraotnonl cnorgJ ( eo )
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Tou r lmmeuble

M a rché

Se me lles I f nse m ble

Don nées
SUT

la
fondation

Q:P-YoD
B

L

LIB

N/m2
m
m

200 000
'1 5
15

1

60 000
20
80

A.+

250 000
1"25
1.25

1
I

7 200
20
50
2.5

Critère
de

sta bilité

al yts
c/y B
H r/B

Hr rn

0.666
0.1 33
1.05

16

0.1 5
0.1

o.25
5

10
1.6
4.2

5

0.01 I
0.1
(*)

Crltère
en

contra intes

q/ym g
t4rlB

Hr m

6.66
1.4
21

1.5
0.8
16

100
3.5
4"5

0.1 8
o.17

3.5

Critère
en

tassement

Bo
BolH,
rrlo

(aw/Bo)uo,
Y

HrlB
Hr

rn

m

15
?
\J

3.5
1/300 1 1150
0.03 5 0"07
2.9 1 .85

44 28

20
,4

11.V
1 /300 1 1150
o.x 56 0.312
0.95 0

'1 9 o

10
2

2.8
1/300
0.048

4
5

10
2

97.2
1130O

0.01 87
0
o

Tableau 2 Détail des valeurs de l'exemple numérique. (*) Calcul impossible car les valeurs sortent du graphique

Le détail des calculs et les résultats se trouvent dans le
Tableau 2. ll n'y a pas de difficulté particulière. Signalons
cependant les quelques points suivants:

. pour le critère en stabilité il a fal!u interpoler entre
les figures 7 et 8;
. pour le critère en contraintes, nous avons choisi
m - 0.1 , ce qdi est plutôt prudent ;

" pour le critère en tassement nous avons pris
Hz- 5 m (ce qui est plutôt grand) et E2-

7OO 0OO N/mt (ce qui est de l'ordre de Ellol ;

. pour le marché, nous avons fait deux calculs, l'un
en considérant le nnarché dans son ensemble
(g - 20 m et L - 50 m), I'autre en considérant
chaque semelle isolément (nous avons alors pris,
compte tenu des caractéristlques du sol,
q - 25O 000 N/m2 d'où L- B - 1.25 m).

On remarquera que, notamment pour la tour, le critère en
stabilité conduit à une profondeur plus faible que le critère
en tassement. Ce résultat est satisfaisant car il signifie que
si la profondeur choisie pour la reconnaissance était faible,
on aurait plutôt un risque de tassement que de rupture.

En comparant tous les résultats, il semble logique de rete-
nir :

. 5 m pour le marché ;

. 16 à 19 m pour l'immeuble selon le degré de tolé-
rance sur le tassement différentiel ;

. 28 à 44 m pour la tour, selon le degré de tolérance
sur le tassement différentiel.

Rappelons que ces profondeurs de reconnaissance sont
mesurées à partir de la base de la fondation:il faut leur
rajouter la valeur de D. Enfin, il est toujours recommandé,
pour l'un au moins des sondage's, d'adopter une profon-
deur plus grande par souci de sécurité.
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3.2 Conclusions

Pour conclure, il semble intéressant de comparer les cri-
tères que nous proposons dans cette étude à ce que font
habituellennent les ingénieurs. En fait, dans les traités de
Mécanique des Sols, on ne donne pratiquenrent jarnais
aux ingénieurs de règles pour le choix de la profondeur des
reconnaissances, hormis quelques valeurs en fonctlon de
la largeur de la fondation. Ces règles sont évidemment
insuffisantes car elles ne font pas intervenir des para-
mètres qui, d'après notre étude, sont importants, comme:

. la longueur de la fondation ;

. la surcharge apportée par la fondation sur le sol ;

. les propriétés du sol ;

. le risque de tassement admissible"

Ceci montre le parti que les ingénieurs peuvent tirer de nos
critères pour améliorer sécurité et économie. En particu-
lier, I'ingénieur qui doit faire un plan de reconnaissance du
sol poLtr un ensernble de bâtiments très variés sur un ter-
rain donné pourra ,grâce à nos critères, répartir judicieuse-
rnent le coût de sa campagne de reconnaissance.

Bien entendu, on pourra regretter la lourdeur de la

méthode qui impose l'utilisation de plusieurs Eraphiques.
C'est à ce prix qu'il faut payer la prise en compte des nom-
breux pararnètres qui conditlonnent la qualité du résultat.
Les indications pratiques du $ 3-1 doivent notablement faci-
liter le travail de I'ingénieur. Cependant (et c'est la conclu-
sion classique) l'ingénieur doit faire appel à son expérience
et à son jugement pour faire judicieusement les choix des
valeurs des paramètres sans lesquels les rnéthodes pro-
posées ne donneraient pas de résultats satisfaisants.
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INFORMATIONS

1 Colloques

Sixième colloque panamericain de Mécanique des Sols et
des Travaux et Fondations.
Lieu et date: LIMA - Pérou - du 2 au 7 Décembre 1979
Programme technique:
Le colloque sera développé sur la base de quatre semaines
principales et d'une conférence particulière sur les sujets
su ivants :

Session 1 : Problème de mécanique des sols et des
roches en Génie Minier.
Auteur de l'état des connaissances : H.Q. GOLDER ,4Links
Court Grouville - Jersey Channel lslands - Canada.

Session 2: Comportement dynamique des sols - Appli-
cation aux projets de Génie Civil.
Auteur de l'état des connaissances: R.V. WHITMAN Massa-
chussets Institute of Technology - 9 Demar Road - Lexing-
ton, Mass. 02173 (U.S.A.).

Session 3 : Fondations et interaction sol-structure
Auteur de l'état des connaissances : G.G. MEYERHOFF
Nova Scotia Technical College - 899 Beaufort Avenue -
Halifax, N.S. Canada.

Session 4 : Propriétés des sols compacts.
Auteur de l'état des connaissances : R. MARSAL
Instituto de Ingen ieria UNAM Ciudad U niversitaria,
Mexico 20, DF Mexico.

Conférence particulière : Stabilité des remblais et des
pentes en argile molle.
G.A. LEONARDS - Purdue University - School of Civil Engi-
neering West Lafayette, Indiana 47907 - U.S.A.
Pour tout renseignement ou proposition de communica-
tion, s'adresser à :

Senor Presidente ARNALDO CARRILLO Gll-
Vl CPMSIC, Apartado Postal no 11076 Lima - Pérou

2 Livres reçus

Rutschungen und ihre Sanierung
par C. Veder avec la collaboration de F. Hilbert
231 pages 15,4 x24,3 - 116 figures - Prix: U.S. $ 42,90
Le livre vise à donner à l'lngénieur de Génie Civil, confronté
à un glissement de terraifl, une aide pratique ainsi que les
explications théoriques et les causes physiques du phéno-
mène.
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ll repose sur une expérience de 10 ans en Autriche et à
l'étranger, dont il a été rendLl compte dans les cours donnés
par C. VEDER à I'Université Technique de Graz entre 1964
et 1 978.

Cn y trouve en bibllographie les références de publications
concernant la méthode de conf ortement des g lissements au
moyen de "conducteurs-court-circuit" développée par
C. VEDER.

Editeur : SPRINGER VERLAG
Postfach 367 - A 101 1 WIEN

Materiaux et structures sous chargement cyclique
252 pages 21 x 29,7 - tigures - Prix : 250 F.

Ce volume contient I'ensemble des interventions, confé-
rences générales et communications particulières, au
Séminaire "Matériaux et Structures sous Chargement
Cyclique", organisé par le Laboratoire de Mécaniqule des
Solides de I'Ecole Folytechnique et I'Ecole Nationale des
Ponts et Chaussées, qui s'est tenu à I'Ecole Polytechnique à
Palaiseau les 28 et 29 Septembre 1978.

Une demi-journée avait été réservée à chacun des quatre
thèmes de travail choisis. Dans le thème "Comportement
Cyclique des MatériauX", les orateurs ont présenté les
résultats obtenus et les problèmes rencontrés dans la
modélisation du comportement irréversible des métaux et
des sols sous charEement périodique. Le thème "Fatigue et
Rupture" était consacré à la description mécanique de I'en-
domrnagement, de l'initiation et de la propagation de fis-
sures dans les métaux. Le thème "Adaptation et
Accommodation" a permis de faire le point des connais-
sances actuelles du comportement à long terme des struc-
tures élastoplastiques ou viscoplastiques sous chargement
variable. Entin, dans le thème "Applications Diverses", ont
été présentés des exemples d'utilisation, pour le calcul des
fondations et le dimensionnement de structures indus-
trielles, des concepts et des modèles exposés durant la pre-
mière journée.
Le væu des organisateurs du Séminaire, qui était de per-
mettre un vaste échange d'informations et d'idées entre par-
ticipants d'origines et de préoccupations diverses, a été
pleinement comblé par la présence des 180 orateurs et
auditeurs, chercheurs et ingénieurs, industriels et universi-
taires.
La publication de ces comptes rendus devrait permettre à
d'autres de prend re con naissance de l'état actuel des
recherches et des voies ouvertes pou r I'aven ir dans le
domaine des chargements cycliques.

Editeur : Anciens E.N.P.C. - Formation Permanente
28, rue des Saints-Pères - 75007 PARIS
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