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resumes

calctrl des pieux sous sollicitations cycli-
ques par la méthode des êlêments finis
M. BCULON A. PUECH
Les auteurs présentent une méthode de simulation
numérique du comportement des ouvrages soumis à

des sollicitations cycliques (code Cyclope). Cette
métho de condense l'eff.eI des cycles sous forme d'un
pseudo-fiuage cyclique et fait appel à la méthode
classique des éléments finis. Ils appliquent cette
méthode à la prévision du comportement d'un pieu
expérrmental instrum entê (pieu de Plancoet) et notent
une concordance plus que qualitative des résultats

expérrmentaux et des résultats simulés.

étude théorique et en laboratoire du
comportement d'une fracture rocheuse
sous contrainte normale
D. BILLAUX B. FEUGA S. GENTIER
Un rnodèle théorique du comportement d'une fracture
rocheuse sous contrainte normale a étê, élaborê,. Ce
modèle suppose la fracture dotée d'aspérités, ou dents,

de hauteur variable, et à comportement élastoplastique,
le seuil de rupture de chaque dent étant fonction de la
pression de confinement à laquelle elle est soumise. La
distribution des hauteurs d'aspérités introduite dans le
modèle est déduite de celle des ouvertures libres
déterminées au < rugosimètre " sur des sections de

fractures naturelles. Des essais de compression simple
réalisés en laboratoire sur des fractures nafurelles
confirment le bien-fondé du modèle utilisé. Le maté-
riau testé est un granite à grain moyen provenant de la
carrière de Maupuy, près de Guéret, dans la Creuse.

problèrne des fissures sur les murs des
bâtiments du monastère Stavronikita du
mont Athos (Grèce)
C.A. DEMIRIS J.D. MELADIOTIS
On analyse le problème des fissures sur les murs des
bâtirnents du monastère Stavronikita du mont Athos
(Grèce) dues au glissement de la masse rocheuse sur
laquelle est fondé le compartiment oriental du monas-
tère.

On déterrnine les conditions géologiques et tectoniques
de la région, les modalités de glissement et la
géornétie de la masse rocheuse glissante, et à l'aide
des projections stéréographiques, on précise les condi-
tions d'équilibre de la masse rocheuse glissante.

les fondations du barrage de Ridracoli
P.P. ROSSI
Le barrage poids-voûte de Ridracoli, situé dans les

Apennins Centraux, s'appuie sur une formation consti-
tué,e par une alternance de grès et de marnes. Dans le

rapport on présente les principales caractéristiques
géologiques et structurales du massif rocheux, ainsi que
les essais .. in situ , pour la caracterisation mécanique
du massif : essais de charge sur plaque, chambre
hydraulique, vérins plats, cisaillement. Ensuite on pré'
sente les travaux de stabilisation, au moyen de tirants,
du front aval des fouilles, ainsi que l'instrumentation de
contrôle des déformations du massif de fondation
pendant la construction et I'exploitation du barrage.

le rôle du géotechnicien
en expertise judiciaire
G. SANGLERAT T.R. SANGLERAT
Très souvent les experts judiciaires comme d'ailleurs les

experts des compagnies d'assurances sont des gênéra'
listes, ils risquent donc de commettre des erreurs
lorsqu'ils ont à analyser des sinistres relevant de la
mécanique des sols. De mauvaises décisions peuvent
avoir de très graves répercussions qu'il s'agisse d'ap-
précier les risques d'effondrement ou de définir les

travaux confortatifs à exécuter. Pour remplir efficace-
ment leur mission, ces experts ont intérêt à faire
intervenir un gê,otechnicien. Une analyse correcte des
causes du sinistre evitera tout gaspillage financier et
permeftra ensuite aux magistrats de ventiler d'une
manière équitable les responsabilités entre les archi-
tectes, les ingénieurs, les entrepreneurs et les maîtres
d'ouvrage.

Les auteurs décrivent plusieurs cas où I'ignorance de la
mécanique des sols a conduit à des effeurs très graves.

Un entrepreneur a même étê, condamné à la prison.
Or, si un expert judiciaire commet des erreurs, sâ

responsabilité peut ëtre recherchê.e par la partie qui, de
ce fait, a été lésée.

reconnaissance gêotechnique
depuis une chambre submersible

VAN DE GR\AF
le cadre du plan Delta hollandais,
pour l'étude gê,otechnique du sol

H.C.
Dans
conçu

un système
marin a été

de I'Oosters-utilisé pour la construction du barrage
chelde.

Ce système appelé Mission I (Manned Installation for
Subsea Soil investigations) conçu en I97 6 permet à

des plongeurs travaillant à I'intérieur d'une chambre
submersible d'effectuer une reconnaissance géotechni-
que-

En 1979, le système Mission fut perfectionné sous le
nom de Mission II et devait perm€ttre d'eff.ecfuer des
opérations dans des conditions sous-marines difficiles.

L'auteur développe le projet et la construction du
système Mission et décrit de façon détaillée les essais

in situ réalisés pour le barrage de I'Oosterschelde.

Dans un deuxième point, il est fait état des études de
reconnaissance concernant la réalisation d'une tranchée
dans le fond de la mer dans le détroit de Belle-lle à

Terreneuve. A cefre occasion. Mission II a ,ëté utilisé
pour faire du carottage dans la roche à 110 m de
profondeur.



laboratory and
behaviour of
stress
D. BILLAUX

theoretical study for the
a fracture under normal

B. FEUGA S. GENTIER

asummarles

piles calculation under cyclic loading
by the finite clement method
M. BOULON A. PUECH
The authors present a method for the numerical
simulation of the behaviour of soil supported structures
under cyclic loading (computer code Cyclope). This
method contracts the effect of the cycles in a cyclic
pseudo -creep, and use the classical finite element
method. The method is applied to the prediction of the
behaviour of an experimental instrumented pile (Plan-
coet). A good agreement is observed between the
experimental measurements and the numerical results,
not only on the qualitative point of view, but also on
the quantitative one.

the foundations of Ridracoli dam
P.P. ROSSI
The Ridracoli arch-gravity ,Cam, which is located in the
Cenhal Appennines, rests on a stratified rock mass
consisting of alternating layers of sandstone and marl.

In the paper the most significant geological and
structural characteristics are presented as well as the
u in sifu, tests for the mechanical characterization of the
rock mass: plate bearing test, hydraulic pressure
chamber, flat jack, shear test.

Then the solution adopted for the stabilization of the
abutments during the excavation is presented. Attention
is also devoted to the instrumentation for ihe control of
the deformations of the foundation during the constuuc-
tion and the exercise of the dam"

the part of the geotechnician
in legal expert valuation
G. SANGLERAT T.R. SANGLERAT
Very often legal experts and indeed insurance experts
are generalists which can lead to them making mistakes
when they have to look into accidents caused by soil
mechanics. Wrong decisions have very serious conse-
quences which mean taking the possibilities of colapse
into consideration or specifying the reinforcement work
to be done.

In order to carry up the project successfully, it is in the
interest of the experts to call upon the services of a
geotechnician. A correct analysis of the causes of the
accident will avoid any financial wastage and then
allow the magistrates to evaluate responsabiliÇ indivi-
dually beetwen architects, engineers, contractors and
owners in a just and equitable manner.

The authors describe several cases where ignorance of
soil mechanics has led to very serious errors. A
contractor has even been injustly sentenced to prison.
If a legal expert makes mistakes, the extent of his
liabiliÇ can be inquired into by the injured party.

geotechnical investigations
from a submersible chamber
H.C. VAN DE GRJMF
As part of the dutch Delta plan and the construction of
the flood dam in Oosterschelde, a system has been
realized for subsea-soil investigations.

This systern called mission I (Manned Installation for
Subsea Soil Investigations) and conceived in 1976,
permits plongers to work in a submersible chamber to
carry out a geotechnical reconnaissance.

In 7979, mission I has been improved by the name of
mission II, allowing to execute works in specially
difficult conditions.

The author exposes the project and the construction of
missions's system and the results of field tests canied
out for the flood dam construction.

Mission II has also been used in Newfounland for rock
drilling 110 mehes in depth.

A theoretical model for the behaviour of a fracture
under normal stress has been developed. This model
assumes that the fracture is formed of asperities, or
" teeth ", of various lenghts. These teeth are supposed
to have an elastic plastic behaviour and their failure
criterion takes into account the confining pressure. The
lenght distribution of " teeth " introduced into the
model is derived from a distribution of free apertures
heights determined with a " rugosimeter " on nafural
fracture sections. Simple compression tests in laborato-
ry on natural fractures confirm that the model is quite
realistic. The material used is a medium grained granite
frorn the quarry of Maupuy, near Guéret, Creuse.

the problem of cracks on the walls of the
Stavronikita monastery in Athos moun-
tain (Greece)

C.A. DEMIRIS J.D. MELADIOTIS
An analysis of the problem of cracks on the walls and
foundation of Stavronikita monastery in Athos moun-
tain (Greece) has yielded evidence to support the
relation of these cracks with the landslides of the rocky
mass where the eastern part of the monastery building
lies.

The geological and tectonic conditions in the area are
determined, as well âs, the cause and the geometry of
the sliding rocky mass. With the help of stereographic
projections the equilibrium conditions of the whole
system are analysed.



calcul des pieux sous sollicitations cycliques
par la méthode des êlêments finis

M. BOULON
Maîtue-assistant à I'université scientifique et médicale de Grenoble

A. PUECH

Ingénieur de recherche à I'institut français du pétrole
actuellement ingénieur en chef Société Geodia

1. INTRODUCTTON

Les auteurs présentent une méthode de simulation
numérique du comportement des pieux soumis à des
chargernents cycliques axiaux du Çpe de ceux que I'on
rencontre sur les fondations de certaines structures
utilisées dans l'exploitation pétrolière en mer (plates-

formes treillis plates-formes à ancrages tendus).

L'lnstitut français du pétrole a entrepris en 1978, pour
le cornpte de I'Association de Recherche en Géotechni-
que Marine (A.R.G.E.M.A.), un vaste programme de
recherche sur la tenue des pieux à l'arrachement. Sur
le plan expérimental, ce programme s'est concrétisé
par la rnise en place (battage) et I'essai de deux pieux
forternent instrumentés sur les sites de Plancoet et
Cran. Les résultats de nombreuses séries d'essais de
chargernent statique et cyclique effectués sur ces deux
pieux ont été partiellement publiés (Puech et al. 1221,

1231, l24lr,.

L'lnstitut de mécanique de Grenoble est engagé depuis
de nornbreuses années dans un programm e d' étude en
laboratoire des pieux sous charge axiale par simulation
physique (Foray t151, Foray et Puech t16l) et par
simulation numérique (Boulon et al. l4l, [5], [6], l7l,

t8l). Dans ce dernier domaine, le code de calcul
Cyclope, application aux conditions de sollicitation des
structures marines de travaux plus généraux menés à
I'I.M.G., a étê, mis au point grâce à I'aide financière de
I'l.F.P.

Le principe de simulation mis en æuvre repose sur la
modélisation des phénomènes physiques majeurs inter-
venant dans le comportement de I'ouvrage calculé et
sur l'utilisation exclusive de paramètres mesurables
(contrairement aux méthodes de calcul a postériori) : la
méthode des éléments finis en déplacements est
appliquée au sol et au pieu, tandis que les interactions
de contact, incluant des déplacements relatifs sol-pieu,
sont régies par la loi de Coulomb. La simulation
numérique est la seule méthode permettant une
synthèse simple de I'ensemble des propriétés mesurées,
tant pour le sol et le pieu que pour I'interf ace.
Toutefois, les calculs présentés ci-après sont quasi
statiques et ne font pas intervenir de couplage sol-
fluide interstitiel; ils s'appliquent donc à des sollicita-
tions lentes (périodes de quelques secondes)"

Le procédé de calcul retenu pour la simulation de
l'effet des cycles a été suggéré par des considérations
pratiques : il ne semble pas raisonnable, à I'heure
actuelle, de calculer incrémentalement un ouvrage tel
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qu'un pieu soumis à un tès grand nombre de cycles, le traitement d'un problème aux limites avec 20 000
et ceci pour deux raisons: incréments reste peu réaliste, même avec un ordinateur

vectorisé.
D'une part, la connaissance des lois rhéologiques

des sols, notamment sous sollicitation cyclique, est
insuffisante, et conduit, quelle que soit la loi, à une
dérive et à une instabilité importante sur chemin
homogène non rectiligne, ceci étant déjà sensible à
moins de 10 cycles (cf. conclusions du Workshop de
Grenoble [1 1]).

D'autre part, si l'on admet qu'un cycle doit ëtre
décrit incrémentalement par 20 incréments, une sollici-
tation comportant 1 000 cycles (ce qui est relativement
faible dans le contexte marin) nécessitera 20 000
incréments de conditions aux limites, sans préjuger du
nombre d'incréments nécessaires à la simulation de
I'installation du pieu. Dans l'état actuel des possibilités,

On s'est donc attaché à imaginer une méthode
conduisant à un volume de calcul compatible avec les
exigences courantes.

Différents procédés de o condensation, de l'effet d'un
grand nombre de cycles ont êté imaginés par les
auteurs traitant de problèmes cycliques. Matlock et
Foo l20l utilisent avec la méthode des coefficients de
raideur, un modèle de sol sous cisaillement direct à
hystérésis et à résistance mécanique décroissante avec
le nombre de cycles (* hystérétic and degrading soil
model ,). Poulos 1211, travaillant sur la base des formu-
lations de Mindlin prend en compte l'effel des cycles
par I'intermédiaire de facteurs globaux de dégradation
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(ucyclic degradation effects"). Cathie t10l propose êga'
lement un modèle de sol en contraintes totales avec
effet progressif des cycles regroupés. Enfin, Bonin et
al. t3l présentent un calcul de structure offshore à
embase poids, par la méthode des éléments finis, dans
lequel l'effet de nombreux cycles est simulé par une
assimilation au fluage des solides visqueux.

On présente dans une première partie les bases
physiques du modèle rhéologique de sol sous sollicita-
tion cyclique partiellement utilisé dans notre simulation
numérigu€, puis le modèle numérique lui-même, et
enfin des résultats de calculs appliqués au pieu de
Plancoet.

2. BASES PHYSIQUES DU MODÈT-E DE
SOL SOUS SOLLICITATION CYCLIQUE

n existe une grande analogie formelle entre le fluage et
I'accurnulation des déformations irréversibles cycliques,
qu'on peut apprécier à partir de la figure 1 où sont
représentées pour deux argiles de propriétés mécani-
ques voisines les courbes traduisant la vitesse adale de
fluage en fonction du temps avec comme paramètre le
déviateur axial de contrainte (d'après Finn et al. t14l)
et parallèlement les courbes repré,sentant la déforma-
tion inéversible par cycle en fonction du nombre de
cycles, avec comme paramètre I'amplitude cyclique
réduite (d'après Lashine [18]). On est donc tenté de
poursuivre l'analogie en assimilant le nombre de cycles
à un pseudo-temps, le déviateur cyclique moyen a un
pseudo-déviateur de fluage, I'amplitude du déviateur
cyclique intervenant comme paramètre secondaire, ceci
étant valable sur chemin biaxial de révolution. Bien

1

,l

"n'%l

I

Anplitu de cJclique

reduite

(") SABLT DE M0t{TtRtY N'0 - INFLUEI'lCE I}E D,

D',APRES SEE0 122 I

Fig. 2. Cisaillement cyclique non

9

entendu les vitesses de fluage proprement dit et de
pseudo-fluage cyclique sont a priori sans relation.

Si la sollicitation est composée de cycles de caractéristi-
ques variées, €h amplitude notamment, les concepts
précédents doivent ëtre complétés par la notion de
cycles équivalents. En d'autres termes, ofl constate que
les effets d'un petit nombre de grands cycles et d'un
grand nombre de petits cycles sont voisins, aussi bien
sur sable (cf. fig. 2a, d'après Seed t25)) que sur argile
(cf. fig.2b, d'après Andersen t1l). Le paramètre densité
relative (Dr) intervient évidemment pour les sables, au
même titre que le degré de surconsolidation (O.C.R.)
pour les argiles. Van Eekelen [13] a posé les principes
de l'approche par cycles équivalents à partir de la loi
de Miner.

Les autres phénomènes liés aux sollicitations cycliques
sont nombreux. Les plus importants du point de vue
du comportement du sol sont les variations de volume
sous cycles, le durcissement ou le radoucissement
cyclique. La figure 3a précise ces notions: sur chemin
biaxial de révolution, et à densité relative élevée, le
sable d'Hostun est dilatant sur chemin monotone, mais
contractant sur chemin cyclique (d'après Foray t17l).

Les variations de volume cycliques sont quantifiables à
partir du concept d'état caractéristique (cf. Luong t19l).
L'examen des figures 3a et 3b permet de constater un
durcissement cyclique pour les cycles à (50 + 25) 7o

du déviateur de rupture (le module sécant cyclique
croît avec le nombre de cycles) , et par contre un
radoucissement cyclique pour des cycles à (75 +
25) 7" du déviateur de rupture.

L'idée de base dans le modèle actuel de sol sous
sollicitation cyclique a donc étê d'assimiler les modifica-
tions dues à ces sollicitations à un pseudo-fluage

(u) ARGTLE

de cycles Pour U = 13'[

OE I}RAMMET{ - INFLUTI{CI OE (]. C. R.

0'APRES ANDIRSEN [ 1 ]

drainé notion de cycles équivalents.
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3.1 . Le problème continu

La géométrie est afsymétrique, et les hypothèses
classiques de la mécanique des milieux continus sont
reprises, à savoir: petites déformations, petites rota-
tions, petits déplacements et petits déplacements relatifs
(les déplacements relatifs sont nécessaires à I'interface).

La mise en équation est classique également, en
déplacements, à partir du principe du travail virtuel en
termes de vitesses de déplacement, de déformation et
de contrainte. Ce principe du travail virtuel est explicité
pour un solide unique, soumis à des conditions aux
limites en déplacement (sur f,) et en contraintes (sur
fo), fig. 4a; ôui, ôè,i, ô,j, f, sont respectivement les
champs de vitesse de déplacement virtuel sur ç), de
vitesse de déformation virtuelle sur O correspondant à

0.6

0.4

0.2

0.E

0.6

0.1

9.2

0

(u)

- t, ),'
cycliqu?s

Ê,, ('l.l

deviate ur c yc tique = (rrz1 tS Z), (,r, - gr3 
),|n. radoucissement cyclique

Fi g 3'J:,w ;{;:.'yi,'!i:fi ",'rP ii' T";i,'y' i d' H ostu n

Comportements typiques d'après Foray t|71.

cyclique restant à préciser; on notera toutefois que
parmi les phénomènes mentionnés ci-dessus, certains
sont à quantifier en tant que tels (déformation axiale
irréversible, variations de volume) tandis que d'autres
peuvent être consid éré,s comme conséquence des
prerniers (durcissement ou radoucissement cycliques).

3. LE MODÈl-e NUMÉnIQUE

Le modèle numérique est la schématisation du système
sol, pieu, interface sol-pieu, muni des diverses lois de
comportement nécessaires pour repré,senter I'ensemble.
On doit bien entendu distinguer le problème continu
du problème approché discrétisé.
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ôr,, de vitesse de contrainte réelle sur A et de vitesse
de forces de volumes réelles sur A. Cette écrifure est
équivalente à l'ensemble (équations d'équilibre, condi-
tions aux limites) classique en mécanique des milieux
continus, mais plus adaptée au type de résolution
choisi.

Le problème est sensiblement compliqué ici par la
présen ce de deux solides en contact sur un interfac€ f,
consti.tué par le fût et la pointe du pieu. Le principe du
tuavail virtuel évoqué ci-dessus doit être modifié pour
tenir cornpte des déplacements relatifs éventuels selon
cet interface; il prend la forme indiquée fig. 4b (cf.

Boulon [9] pour plus de détails). Dans cette expres-
sion, Ir., fsg et f* sont respectivement les parties de
I'interface où sol et pieu sont collés (fr.), etr état de
glissernent relatif (f,n) et décollés (fr,) , ceci en foncticn
d'un critère de contact de type Coulomb, par exemple
(l'l
d'interface, a adhérence d'interface). I-'écriture du
principe des travaux virtuels fait ici apparaîhe ôûo,
champ de vitesse de déplacement relatif virtuel sur
I'interface, ainsi que 

^ 
frn, supplément d'extension de

fsg entre les temps t et t + dt.

,' Ei iI) r(f + ,' S; r [-

(^ ) uil

ll.uÇ

11

W (o,;, tij, €o,...) - 0

avec oijl histoire des composantes du tenseur
contraintes

r,jt histoire des composantes du
tenseur déformations.

L'autre loi rhéologique s'applique aux chemins cycli-
ques à niveaux moyens de contraintes et amplitude
cyclique en contraintes constants. C'est une loi de
pseudo-fluage cyclique qui constitue la partie pseudo-
visqueuse de la loi précédente (le nombre de cycles
tient lieu du temps dans une loi réellement visqueuse).
L'hypothèse majeure relative à ce type de comporte-
ment est que les propriétés de pseudo-fluage cyclique
du sol ne dépendent que du chemin cyclique moyen,
de I'amplitude des écarts au chemin cyclique moyen,
et de I'indice des vides initial du sol.

3.2. Le problème discrétisé

La discrétisation porte sur I'espace, les conditions aux
limites, et les propnétés mécaniques.

La discrétisation de I'espace est celle de la méthode
des éléments finis, qui permet une mise en équation
êlément par élément.

La discrétisation des conditions aux limites fait qu'à un
incrément de conditions aux limites correspond un
incrément du champ de déplacement, du champ de
déformation et du champ de contraintes. La forme
discrétisée de l'équation (2) est l'équation (4) (cf.

fig. 5a) où

>e a le sens d'une somme algébrique sur les éléments
(oe élément courant) ;

(Ao,i)o est I'incrément du champ de conhaintes réelles
correspondant à I'incrément q de conditions aux
limites;
(Af,)o est I'incrément du champ de forces de volume
correspondant à I'incrément q de conditions aux
limites.

Les champs virtuels ôr,, Ueij et ôgo sont également
ceux qui correspondent à I'incrément q de conditions
aux limites.

Sur chemin monotone, la discrétisation des propriétés
mécaniques a conduit à une loi rhéologique incrémen-
tale orthotrope octolin éaire L 1 (généralisation bidimen-
sionnelle du concept monodimensionnel de charge
décharge) (cf. fig. 5b) décrite par Boulon et al. l4l, et
largement perfectionnée depuis son origine (cf.
Darve ll2l). Le choix de la détermination incrémentale
est fait avec un incrément de retard. L'identification de
cette loi est réalisée sur chemins biaxiaux de révolution
en compression et en extension.

Sur chemin cyclique, le calcul du niveau cyclique
moyen réduit et de l'amplitude cyclique réduite selon
chaque direction d'orthotropie donnent accès aux
déformations axiales et aux déformations latérales selon
chacune de ces directions (cf. fig. 5c) . Le calage de
cette loi de pseudo-fluage cyclique L 2 nécessite des
essais biadaux de révolution drainés à divers niveaux
cycliques moyens et à diverses amplitudes cycliques.

t;t;

o+ [t^ E,o r r[i
'r, '[l,

E 0,5 à ,n=[;ln' " ln

,[,
T (dntrf,

nt t.,o

Fig. 4.

s0u0ts mtlrtttHtttT tt c0tïAcI suR f,

Principes des puissances virtuelles
en termes de yifesses.

On suppose le pieu élastique linéaire ; toutefois, on
néglige ses déformations hansversales en lui affectant
un coefficient de Poisson nul. En ce qui concerne le
sol, on fait appel à deux lois rhéologiques. L'une sur
chemin monotone (t4l). C'est une relation fonctionnelle
de chemin à chemin entre l'espace des déformations et
celui des contraintes faisant intervenir l'indice des vides
initial, et ne faisant pas intervenir le temps.

o, E;,or r [ ,,,, [ ;, ,t-
'rG,
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La mise en æuvre de calculs cycliques nécessite
quelques précisions complémentaires. Il s'agit d'un
calcul en déplacements asservi en force, qui permet de
conserver tout son sens à un incrément qui atteint le
palier en force d'arrachement en tête du pieu. Le
calcul des glissements relatifs est realisé par la méthode
des coefficients d'influence décrite par Boulon et
al. (t6l et l7ll. Les cycles composant la sollicitation
sont regroupés par séries d'amplitude constante en
terrnes de forces (ce qui est souvent le cas des
sollicitations naturelles) , le nombre de cycles de chaque
séne étant d'autant plus important que leur amplitude
est faible. L'utilisation de la loi L 2 nécessite la
connaissance en chaque point du sol des cycles en
contraintes dus aux cycles en force en tête du pieu.
C'est la loi L 1 qui permet de parvenir à ce réiultat
par un parcours incrémental complet du premier cycle
de chaque série. Cette méthode est résumée à la
figure 6 qui indique notamment que la loi L 1 inter-
vient également dans les cycles ( extrapolés u par

.")
,l

( c ) L0t RHt0L0Gr0ut mrrRGR AxuLArRr sun cHrrril cycLr0ur Lz

Fig.5. - Discrétisation (espace, conditions aux limites et propriétés mécaniques).

O APRTS THAT||P|lUT(lS

pseudo-fluage cyclique (différence entre fluage homo-
gène et hétérogène). Par ailleurs, il est clair que le
durcissement et le radoucissement cyclique sont en
partie inclus dans I'ensemble (L 1 , L 2), puisqu'un des
résultats du pseudo-fluage cyclique est une variation
d'indice des vides du matériau, qui modifie évidem-
ment ses propriétés rnécaniques.

La simulation de l'installation du pieu à partir de l'état
Ko, notamment dans le cas du battage, est fort
complexe, et correspond à l'évidence, d'une part à un
serrage initial du milieu, d'autre part à des change-
ments très mal connus des propriétés mécaniques de la
couche limite située à proximité immédiate du pieu. Ne
disposant pas encore de simulation adéquate (restant à
développer), on a provisoirement traitê, cet aspect selon
la méthode de Balaam et al. [2], mais cette approche
doit être considérêe comme insuffisante, d'autant que
les paramètres pris en compte à ce stade ne sont pas
directement mesurables.
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4. SIMULATION NUMERIQUE DE L'ARRA-
CHEMENT MONOTONE ET CYCLIQUE
DU PIEU EXPÉRIMENTAL DE PLANCOET

4.L Caractéristiques gênêrales des calculs

Le maillage utilisé, représente à la figure 7, correspond
à un pieu de 27 cm de diamètre et de 13 m de fiche.
Le réseau nodal respecte les hétérogénêitê,s du terrain
constitué de trois couches nettement différenciées, à
savoir, en partant de la surface, silt sableux, sable
lâche et argile silteuse. Ces calculs ont été réalisés avec
96 næuds et 75 couples d'éléments à 3 næuds. Les
caractéristiques mécaniques sont évaluées au centre de
gravité de chaque couple d',êléments. La liaison pieu-
sol en pointe à l'arrachement est simulée par une
u galette u de résistance mécanique très faible lorsque
I'adhérenc,e limite pieu-sol est dépassée.

Le ternps de calcul est voisin d'une minute C.P.U. par
incrément sur l'ordinateur Honeywell-Bull 68 du Cenke
de calcul de Grenoble.

c)

S

(d)

Fig.6. Modélisation du comportement par pseudo-fluage cyclique.

4.2. Arrachement monotone

L'essai statique S 2 de Plancoet a été choisi comme
essai de référence. La figure 8 donne la relation
effort-arrachement pour cet essai S 2, une simulation
numérique A de cet essai avec la loi L 1 seule, ne
tenant pas compte de I'installation du pieu, et une
simulation numérique B avec la loi L 1 seule, utilisant
des caractéristiques mécaniques améliorées de 50% en
moyenne pour tenir compte de I'installation du pieu
(cf. tableau I), puisque le comportement de chaque
couche est contractant dans le domaine de contraintes
latérales situé entre 0 et 200 kPa.

Les deux calculs ont étê, réalisés avec L2 incréments.
On remarquera que les deux simulations conduisent à
un comportement du pieu plus souple que dans la
réalitê,, ce qui est prévisible compte tenu de la
remarque du $ 3.2. relative à l'état initial. Le compor-
tement du pieu au voisinage de la rupture est bien
simulé dans le second cas, moyennement dans le
premier cas.
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TABLEAU l. Caractéristiques mécaniques de base
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(kN )

Fig.8. Arrachement statique (essai 52, simula-
tions A et B)

Plancoet, courbe effort-arrachement.

La figure 9 permet de comparer la mobilisation des
contraintes de cisaillement dans la couche de sable
lâche, notamment vers 7,70 m de profondeur. On
constate que la simulation B rend mieux compte tant
du début de la courbe de mobilisation que du palier
de contrainte de cisaillement.

Ce sont les caractéristiques mécaniques de la simula-
tion B qui sont utilisées dans les calculs cycliques.

4.3. Arrachement cyclique

La simulation a porté sur deux essais :

Un essai de longue durée à niveau cyclique moyen
faible et à amplitude cyclique faible (essais C 12 ou
C 2I de Plancoet).

Un essai tempête, dont le niveau cyclique moyen
est plus élevé et dont l'amplitude cyclique est crois,
sante jusqu'à la rupture (essai T 2 de Plancoet).

Xi,-1 0. 80 m 
-----------*{rrfi I

5.50 m

I,
i
50m

300 m

ttru)r't
Ko

calculé

Module triaxial
de référence

(KPA)
sous 03 : 1 00 kPA

Ca ra cté rist iq u es
de volume à

la ru ptu re

Ca ra cté rist iq u es
d'i nte rfa ce à
la ru ptu re

tg <D' c' (kPa) tgô a (kPa)

Sim u lation
SANS

installation
pieu A

18

silt 0,59 15 000 0,5 0 0,4 0

Sable lâche 0,59 30 000 0,5 0 0,6 0

Arg ile silteuse 0,43 13 000 0,5 20 0,3 10

Sim u lation
avec

installation
pieu B

18

silt 0,59 30 000 0,6 0 0,45 0

Sable lâche 0,59 45 000 0,6 0 0,65 0

Argile silteuse 0,43 19 500 0,5 25 0,35 20

'-]'.\..__t,\i>.\
._.-_.--___:\

Fig,7. Maillage pieu expérimental Plancoet.
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Fig. L Arrachement statique Plancoet;
mobilisation du frottement latéral

(couche intermédiaire; sable lâche. Z - 7,7 M).

4.3.7. Simulation de I'essai cyclique
de longue durée (essai C 12) C

La charge conventionnelle de fluage mesurée était Qe_ 27O kN; le chargement se caractérisant par 1 000
cycles d'amplitude telle que:

0,10
Vp

La sirnulation C a été réalisée en 21 incréments, dont
4 incrérnents de pseudo-fluage comme indiqué au
s 3.2.

N" 26 15

La figure 10 montre que les déformations cycliques
irréversibles sont concentrées sur les premiers cycles
(simulation: sur les 16 premiers - expénence: sur les
200 premiers).

La figure 11 donne les modifications de contraintes de
cisaillement agissant sur le fût, au cours des cycles, à
l'intérieur de la couche de sable. On constate une
augmentation de ces contraintes, après 1 000 cycles,
d'environ 70 %. On a constaté une augmentation
légèrement supérieure expérimentalement.

La figure 12 évoque le transfert de charge sol-pieu
simulé sous sollicitation statique (à comparer aux
résultats de I'essai S 3) et après sollicitation cyclique (à
comparer aux résultats de I'essai C 2I au bout de
1 500 cycles). La tendance observée expérimentale-
ment et par sirnulation est la même: chargement
préférentiel dans la région basse du pieu, aux dépens
de la région haute.

Enfin la figure 13 est consacrée à la comparaison des
déplacements en tête en haut et bas de cycles (essai
C 12). On constate que la simulation rend compte de
l'amplitude, et de la variation du déplacement moyen
entre le premier et le 1 000' cycle, mais n'est pas
satisfaisante en ce qui concerne le déplacement moyen
en tëte avant le premier cycla Ceci pose à nouveau le
problème de l'état initial (après installation).

Dans cet ordre d'idées, nous avons représenté l'écart
relatif des modules de frottement obtenu expérimenta-

50

Qmin Cst

100 KN

Or* 0

\rimulolion

wCM

rssAr o.ro(1tr 0.52

0.,7<ta 0.53

\..
'a\.

1O

lr
eito i t-

Fig. 10. Plancoet. Essai cyclique C 12,
cou rbe effo rt-a rrache m ent

t000 cYcrrs

sttutAlt0r
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Fig, 12. Plancoet transfert de
après cycles,
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Fig. 11. - Plancoet essai C 12 simulation mobilisation du frottement latéral
bouche intermédiaire - sable lâchd.

cyc lique C21 15OO cyclcs
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Fig. '13, Plancoet essai cyclique C 12
Déplacement en tête haut et bas de cycles,
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lement et par simulation numérique (cf. fig. I4). Cet
écart est irnportant au cours du 1" cycle (- 407" à +
60 7") rnais s'amenuise au cours des cycles (- 20 7" à
+ 40 %) ce qui tendrait à prouver que les effets
propres au cyclage sont pour leur part assez correcte-
ment simulés.

On rappelle que le u module de frottement u est la
pente tangente de la courbe relation entre la contrainte
de cisaillernent locale et le déplacement relatif sol-pieu
local.

4.3.2. Simulation de I'essai (arrachement cyclique)
tempête T2 - D
Le programme de chargement simulé a êtê notable-
ment sirnplifié par rapport au programme de charge-
ment rê,el., et tamené, à trois séries successives de
cycles :

( 1 O0O cycles à Q,t + 50 7"
I
{ 2O0 cYcles à Q.t + 757"
t
( 2O0 cYcles à Q,t + 100 7"

suivies d'un arrachement poursuivi jusqu'à rupture.

3 sérres de eçtes purs rupture
séne 1'1ffi cqctes à Qsr: 50%
sÉrp 2 200 cqctes à 0r, t 15%
sârn 3 ?0 cqctes â 0r, 1100%

(Qe,ot):': -(0n,pr)sr
- (0r",)" :'?l%

Fig. 14. Ecart relatif E, 
"glcuté - Ey mesuré

17

Er mesuré(simulation C essai C72)

Fig, 15, Simulation essai tempête T 2.
Pieu de Plancoet.

Co u rbe effort-a rrach ement.

\_

0s0

R..,(1642)-'iQ'-{-- 
.1, Qo,, (1683)
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f ( kPa)

La charge moyenne Qrt vaut 94 kN (à comparer avec

la charge de fluage). Cet ensemble constitue la

simulation D. Cette simulation a étê réalisé,e en 73

incréments, dont 12 (4 par sêne de cycles) de
pseudo-fluage cyclique.'

On constate sur la courbe effort arrachement simulée
(cf. fig. 15, sur laquelle les N" d'incréments figurent en
paramètres), qu'il existe une tendance vers la rupture
pour les cycles de grande amplitude (perceptible dès la
seconde âen de 

- cycles, mais surtout lors de la

troisième série).

Par ailleurs , le palier de force d'arrachement est réduit
de 27 7" dans la simulation D, tandis qu'il est réduit
expérimentalement de 40 %. Les parties tiretées de la
courbe correspondent au pseudo-fluage cyclique.

La figure 16 montre l'évolution des conhaintes de

cisailàment dans la couche intermédiaire de sable

lâche, au bout de cet ensemble de cycles. L'expérience
donne une valeur moyenne de 37 7", tandis que la

sirnulation donne 70 7" à 7 ,8 m de profondeur, et

REVUE FRANçAISE DE CÉOTECHNIOUE

t - 1or"

tsessoi T2 -37o',,

N" 26

I

I
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rzst ll l- 

'

,i A/ ,!/
ifl,i i/,--rso,
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I 6çl

l= 5,5m

7=7,8m

Fig. 16. Plancoet mobilisation du frottement latéral.
Simutition essai tempête o couche intermédiaire - sable lâche.

l2t

- 30 "i'

Y (.- )

30 7" à 5,5 m de profondeur; les numéros

d'incréments sont portés en paramètres, comme Sur la

figure pré,cédente. On peut noter que dans cette

si"mulation la tendance était, malgré cette diminution
pour des grands cycles, à I'augmentation des

contraintes d; cisaillement pour des petits cycles (cf.

incrément n" 19) conformément aux résultats de I'essai

C 21 et de la simulation C.

Les déplacements en tête de haut et bas de cycles

sont représentés à la figure 17. Comme .ptécêdem-
ment, le déplacement initial obtenu lors du premier

cycle de chargement est mal rendu. Par contre,

l'âmphtude parâit correctement rendue. Mais ici, la
variation du'déplacement moyen au cours des cycles

est également mal représentêe. Ceci est un état de la
mOth[de de calcul daiant de près de deux années. Ce

défaut a été corrigé en introduisant la notion de cycles

équivalents dans 
-ioute sa rigueur: cette méthode de

cicul, appliquée par la suite au pieu expérimenta! de

Cran nous a donné satisfaction (1).

(1 ) Les résultats du calcul de Cran seront publiés ultérieurement
par les auteurs.
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Fig. 17. Plancoet simulation essai tempête.
Déplacements en tête haut et bas de cycles.
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5. CONCLIJ $ION

Le programrne Cyclope de simulation numérique du
comporternent Ces pieux sous chargement cyclique
utilise la méth <de classique des éléments finis mais
condense l'eff e -t des cycles sous forme d'un pseudo-
fluage cyclique- Cette approche a permis une simula-
tion satisfaisant< du comportement cyclique de pieux
expérirnentaux )vec un volume de calcul compatible
avec les exigerr tes courantes.

Cependant, ce Upe de simulation bute acfuellement
sur la schérnatisation de l'état initial du sol, notamment
en ce qui conc <rne les effets de la mise en place par
battage.

L'intensification des travaux pétroliers en mer et la
comple xité croi ssante des structures mises en place
posent plus qtrejamais le problème de la tenue et de
l'optirnisation d es fondations sur pieux de grandes
tailles (l

sollicitations cycliques axiales de forte amplitude.

De très gros e Jforts sont actuellement consentis par
l'industrie pétrolaère et parapétrolière pour améliorer les
connaissances s ur le compcrtement de ce type de
fondation. Le l3rogramme de recherche conduit par
I'I.F.P. s'est attaché à la fois à acquérir des données
expérirnentales originales sur des pieux très instrumen-
tés et à promotl soir le développement de méthodes de
prévisions adaPtées.
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étude théorique et en laboratoire du comportement
d'une fracture rocheuse sous contrainte normale

D. BILLAUX . B. FEUGA
BRGM Orléans

S. GENTIER

BRGM et Université d'Orléans

1. INTRODUCTION

Un certain nombre de grands projets de recherche
acfuellement en cours amènent à s'intéresser au
comportement sous contrainte normale des fractures
dans les milieux rocheux.

C'est le cas en particulier des études liées aux projets
de stockage des déchets radioactifs dans le sous-sol ou
à ceux visant l'exploitation de la chaleur contenue
dans les couches profondes de l'écorce terrestre. Dans
ces projets, €r effet, des variations de contrainte, dues
par exemple à des modifications de température ou de
pression interstitielle, peuvent modifier l'ouverture des
fractures et entraîner de ce fait des changements dans
la permé,abilité des terrains qqi peuvent être de
première importance pour les projets en question. Ces
variations d'ouverture peuvent être liées à des cisaille-
ments (dilatance-contractance), mais également à des
modifications des seules contraintes normales. C'est cet
aspect du problème qui est abordé dans cet article. Le
programme de recherche dont les premiers résultats
sont présentés ici a pour oblet de mettre au point un
rhodèle de comportement d'une fracture €n compres-
sion, fondé sur la morphologie de cette fracture et les
caractéristiques mécaniques du matériau rocheux, qui
puisse être introduit Cans des simulations de milieux
rocheux fracturés.

Le matériau testé est un granite à grains fins du
Limousin. On présente les résultats des déterminations
de profils relevés sur une fracture naturelle dans ce
granite, les essais de compression simple réalisés sur
cette fracture, et enfin deux modèles dont I'un semble
reproduire convenablement les résultats de ces essais.

2. DESCRIPTION D'UNE FRACTURE

On assimile une fracture à deux épontes planes
indéformables dotées de dents de hauteur h variable
(fig. 1). Les deux épontes sont situées à une distance e
I'une de I'autre ; cette grandeur e, qu'on appellera
,, écartement u de la fracture est donc égale à la
hauteur du plus grand des vides. Elle dépend évidem-
ment de la contrainte normale 05 appliquée aux
épontes. On appelle d la hauteur du vide laissé entre
les épontes par une dent de hauteur h (fig. 1). On
appelle eo l'ecartement maximal, qui n'est autre que la
valeur de e sous contrainte nulle.

On norme les grandeurs e, d et h par eo. Il vient:
-! e rr- d r -L h

e:-,O:-,n:
ea' eo' eo

e*, d* et h* sont dont compris entre 0 et 1, et
d* + h* _ e*.
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Fig. 1. Fracture idéalisée.

Les termes ,. écartement rr, u hauteur de dent, et u hau-
teur de vide " s'appliquent, dans la suite de I'exposé,
aux grandeurs normées, les hauteurs de dents étant de
plus des hauteurs sous contrainte nulle, sauf mention
contraire. Pour ult écartement donné e* , on appelle
degré, d'ouverture (ou degrê, de séparation) t (e*) le
rapport, dans le plan de la fracture, entre la surface
ouverte et la surface totale de la fracture. t (e*) est
donc la fraction de la surface sur laquelle les dents ont
une hauteur sous contrainte nulle inférieure à e*. On
peut donc déterminer les variations de T en fonction
de e* à partir de la distribution des hauteurs de dent,
ou de celle des hauteurs de vide.

3. ÉTUOE EN LABORATOIRE
DES PROFILS DES FRACTURES
ET DE LEUR COMPORTEMENT
EN COMPRESSION SIMPLE

La première série d'essais a porté sur des éprouvettes
fracturê,es de granite à grain moyen (2 à 3 mm) à
tendance porphyroïde provenant de la carrière de
Maupuy dans les environs de Guéret (Creuse) et ayant
pour caractéristiques moyennes:

E _ 63 800 MPa (s _ 900 MPa) ;

v _ 0,22 (s _ 0,02);
oc _ 179 MPa (s _ 13 MPa).

Ces caractéristiques ont étê, déterminées à partir d'es-
sais de compression simple effectués sur six éprou-
vettes intactes (@ _ 12 cm pour E et v, @ _ 5 cm
pour O., élancement 2).

Les éprouvettes utilisées pour l'étude des fractures ont
toutes été carottées, en diamètre 12 cm, dans un
même bloc de granite comportant une fracture natu-
relle ouverte, I'axe des éprouvettes étant perpendicu-
laire à la fracture.
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Le processus expérimental comprenait l'acquisition de
u profils de rugosité u de la fracture afin d'établir une
distribution des hauteurs de vide, puis des essais en
compression simple permettant d'établir une relation
entre contrainte normale et écartement de la fracfure,
et enfin un nouveau relev,é des u profils de rugosité ,
après compression.

3.1. Déterrnination des " profilé de rugosité u

et de la distribution
des hauteurs de vide g(d*)

Le < rugosimètre " utilisé pour l'enregistrement des
profils est constitué d'un palpeur solidaire d'un chariot
se déplaçant horizontalement le long d'une vis sans fin.
Le contrôle de ce déplacement est assuré par un
capteur linéaire d'une précision de I'ordre de 0,4mm
pour une course totale de 100 mm. Le contrôle du
déplacement vertical du palpeur est assuré par un
capteur linéaire d'une précision de 0,02 mm pour une
course totale de 6 mm. L'ensemble des déplacements
est recueilli sur une table traçante (fig. 2, 3, 4).

Fig. 2. Vue d'ensemble du système d'enregistre-
ment des profils (rugosimètre et table traçante).

N" 26
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Fig.3.
le

Détail du rugosimètre :
déplacement horizontal

chariot permettant
et palpeur.

dents iOéolisées
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Fig. 4. Demi-éprouvette munie de
de fixation.

Copteur I
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Sur chacune des lèvres de la fracture, on déplace le
palpeur suivant deux séries de profils (AB et CD)
constituées chacune de cinq profils parallèles entre eux.
Les deux séries sont perpendiculaires entre elles dans
le plan de la fracture (fig. 5). Le calage des deux
ensembles de profils (un ensemble pour chacune des
lèvres de la fracfure) I'un par rapporl à I'autre donne
des images de la fracture équivalentes à des sections
(fig. 6).

La direction de mesure des hauteurs de vide est
parallèle à l'axe de l'éprouvette et correspond à la
direction d'application de la contrainte lors des essais
mécaniques. Pour chacune des directions d'enregistre-
ment (AB et CD) on établit une distribution moyenne
des hauteurs de vide. A partir de ces deux distributions
moyennes, on calcule une distribution moyenne glo-
bale des hauteurs de vide sous contrainte nulle (fig. 7).
Les deux directions d'enregistrement donnent des
distributions moyennes de forme gênê,rale semblable
avec cependant plus de grandes hauteurs de vide pour

prof i ls

I imife d'enregistremenf

copleurs de déplocemenls

lo direction normole

de f roctu re

Copteur 3

son anneau

N" 26

Copleur 2

Copteur 4

Fig. 5. - Disposition des profils et des capteurs dans le plan de la fracture.

limife

suivonl



REvUE FRANçAIsE DE cÉorrcHNtouE

q)\
f,È,o
$
ù\
oÈ
$
.+:
o\
o.

I

(c'

c;
ù'

-(v()(J

\f_
Ogt



REVUE FRANçA|SE DE GEOTECHNTOUE

d istribulion moyenne globole

disf ribution moyenne pour les profils CD

distribufion moyenne pour les profils AB

o,f o? or3 o,4 0,5 q5 0,7 O,g O,g

Fig. 7. Distribution des hauteurs de vide OH*).

les profils CD que pour les profils AB. La distribution
moyenne globale conespond à une fracture compor-
tant de nombreuses petites hauteurs de vide puisque
50 7" des hauteurs de vide sont inférieures à 80 Um
pour une hauteur moyenne de 107 Um et une hauteur
maximale (e") de 380 Um.
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Le terme correcteur 1 g(0) prend en compte la
méthode de calage des profils.

3.2. Etude du comportement de la fracture
en compression simple

L'éprouvette est é,quipêe de quatre capteurs linéaires
situés aux extr,êmités des deux diamètres d'enregistre-
ment de profils (Ar 81 et C1 Dr) (fig. 5 et 9). Ces
capteurs mesurent les déplacements normaux relatifs
des deux épontes de la fracture perpendiculairement
au plan de celle-ci. Les valeurs de ces déplacements
(qui comprennent la diminution de l'écartement de la
fracture et la déformation de la partie rocheuse
comprise entre les deux points d'appui des capteurs),
ainsi que celle de la force, sont recueillies en fonction
du temps sur un enregistreur six voies. Simultanément,
on enregistre pour deux des capteurs diamétralement
opposés la courbe u contrainte normale-déplacement
normal ".

Copteur I

N" 26

6ru

+

De la courbe g(d*) on
degré, d'ouverture t(e*)

t(e*) -

déduit la loi de variation du
(fig. 8) par la relation :

1 g(1 e*)
1 s(o)

/

o
/

I
J
/

/

e--rQ--:-
gr

Fig.B.

o12 q5 0,6 o/ q8
g+

Loi de variation du degré d'ouverture
en fonction de l'écarternent.

Dispositif expérimental pour l'étude
comportement de la fracture

en compression simple.

Copteur 2

Bs jE lP1.._"!,|j--,

A5 A4 y'T Az Ag

Copteur 4

t
Fig.9. du
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L'éprouvette est soumise à deux séries de
de contraintes croissantes:

6 MPa I2.5 MPa 25 MPa 50 MPa

N" 26

cinq cycles

Gr,r

75 MPa. MPo

6 MPo

12,5 MPo

25 MPo
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Sur la courbe < contrainte normale-déplacement nor-
mal " pour les premiers cycles de chargement (fig. 10),

copleur 3 copleur I

cycl e

cycl e

cycl e

0

o

\
0

Fig. 11. Courbe
de déformabilité de

< contrainte-module
la roche fracturéê >.

Déplocemenl normol

35 40 43 50 55 60 65
ptoce

o

Pm

Fig. 10. Courbes K contrainte-normale-
déplacement normal D.

on constate lors du premier cycle à 6 MPa une
fermeture irréversible importante qui ne s'accentue pas
dans les cycles suivants pour lesquels le comportement
est élastique, bien qu'une légère hystérésis subsiste. La
,rfermeture résiduelle, du premier cycle peut apparaître
comme la fin de la mise en place des deux parties de
l'éprouvette, une précharge de 0,35 MPa, dont l'effet
n'est pas représente sur la figure 10, ayant déjà
provoqué une fermeture moyenne de 28 pm. D'autre
part, lors de la deuxième série de cycles pour cette
même contrainte (0 MPa) aucune u fermeture rési-
duelle u n'est apparue.

En corrigeant la courbe brute de la figure 10 de la
u fermeture résiduelle u et du terme dû à l'élasticité de
la roche, on trace pour chacun des capteurs la courbe
ucontrainte normale-ê,cartement, (fig. 11, courbes 1, 2,
3, 4). On constate que pour tous les capteurs, la
diminution de l'écartement reste faible même aux

Fig. 12. Courbes expérimentales (1, 2, 3, 4)
et théoriques (A, B) < contrainte-écartement >.
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contraintes les plus élevê,es puisqu'à 75 MPa, l'êcarte-
ment n'a vané que de 5 à I07". D'après ces résultats
on peut craindre, pour des contraintes plus élevées,
d'atteindre le seuil de rupture de l'éprouvette avant
d'avoir pu fermer la fracture dans des proportions
importantes.

Cette remarque n'est pas contredite par l'évolution du
u module du déformabilité, de la roche fracturée
évalu,ê,e à partir des courbes expérimentales. A la
moitié de la résistance à la compression simple de la
roche intacte, le u module de déformabilité " de la
roche fracturée est déjà égal aux 213 du module
d'élasticité de la roche intacte (fig. I2).

Lors de la deuxième série de cycles, la variation de
l'é,cartement pour chaque cycle est identique à celle
des cycles de la première séne de chargements.
L'ensemble se comporte de façon parfaitement élasti-
que.

Après le dernier essai, on réenregshe des u profils de
rugosité, pour constater un éventuel endommagement
de la surface de la fracture. Dans les limites de
précision de I'appareil, on ne décèle que quelques
rares modifications très localisées de la surface de
fracture, qui pourraient être dues aussi bien aux
manipulations des éprouvettes qu'aux essais de charge-
ment.

Par un calcul simple, oh peut estimer la contrainte
normale dans une dent subissant une déformation de
57o, ordre de grandeur des déformations de la fracture
sous 75 MPa. Cette contrainte normale serait d'environ
3 200 MPa soit environ 17 fois la résistance à la
compression simple de la roche intacte. Cette observa-
tion ainsi que I'absence de modifications nettes des
profils de fracture à la suite des essais mentionnés
ci-dessus laissent supposer qu'il s'exerce sur chacune
des dents en charge une pression de confinement non
négligeable sans laquelle elle ne pourrait pas résister.

4. MODÈI-ES DE COMPORTEMENT
MÉCANIQUE D'UNE FRACTURE
SOUS CONTRAINTE NORMALE

4.L Premier modèle
à " dents non confinées,

4.7.7. Principe de base

Pour chaque valeur de l'ê,cartement e+, on peut définir
une hauteur de dent limite hr pour laquelle il y a
rupture, toutes les dents de hauteur supérieure à h/
étant déjà brisées, et c"elles de hauteur inférieure étant
dans le domaine élastique.

I vient:

e-
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avec ol: contrainte limite de rupture dans une dent

E: module d'Young du matériau.

Ceci donne, pour une dent ,. i rr, de hauteur hi sous
contrainte nulle :

si hi hî (domaine élastique

linéaire)

et si hi
post-rupture)

avec q : contrainte normale dans la dent ., i',
on(e*): contrainte résiduelle dans toutes les dents
rompues, supposée ne dépendre que de l'écartement.

En écrivant l'équilibre d'une surface unité de la
fracture sous l'action d'une part de la conhainte
normale transmise par les épontes, et d'autre part des
contraintes normales s'exerçant dans les dents de
hauteur initiale supérieure ou égale à e* , il vient:

oN : on(e*) . (1 -
(h* - e*) r'(h*)dh*

h+

V ----

hi
I

t(h*r) + J 
E

e*

1+

dents en
post-rupture

dents en
domaine élastique

En eff et,

1 r(hÏ) représente la fraction de surface sur laquelle
les dents ont une hauteur supérieure à hl

r'(h*) dh* represente la fraction de surface sur laquelle
les dents ont une hauteur comprise enhe h+ et h* +
dh+.

4.7.2. Paramètres utilisés et résultats

La contrainte limite est ici prise égale à la résistance du
matériau en compression simple o., ce qui revient bien
à consid érer les dents comme non confinées lors de
leur mise en charge.
Pour tester ce modèle, il faut connaître les deux
fonctions r(e*) et on(e*). On a vu que t(e*) est |rrée
de l'étude expérimentale au < rugosimètre " des profils
de fracture. Pour la fonction on(e*), en I'absence de
données expérimentales, ofl a testé successivement les
formules suivantes:

on(e*) _ 01

on(e*) - (1 e*) or
on(e*) - (t zf-e+) or
on(e*) _ (2 2"*) or-

La formule retenue a été finalement la plus simple:
on(e* ) _ oL, valeur qui permet de redresser au
maximum la courbe u contrainte normale-écartement >

obtenue, pour la rapprocher des courbes expérimen-
tales, plus raides que les courbes obtenues avec le

hi-
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modèle. Le résultat est représenté par la courbe A de
la figure 1 1. Cette courbe ne correspond pas dans sa
forme gênérale aux courbes expérimentales. D'autre
part, avec ce modèle, dès le premier chargement, pour
une contrainte ne dépassant pas 1 MPa, il existe déjà
des dents ayant atteint le seuil de rupture , ce qu'on
n'a pas constaté expérimentalement.

Ces observations ont conduit à modifier le modèle
initial.

4.2. Deuxième modèle .. à dents confinées,

4.2.7. Mise en équations

On suppose maintenant que la contrainte limite 01
varie en fonction de la contrainte de confinement à
laquelle est soumise chaque dent en charge. En efifet,
on considère dans le modèle de fracture, que la
différence de hauteur entre deux dents contiguës est
faible (fig. 13). Par conséquent, une dent chargée est

Fig. 13. Fracture idéalisée
(modèle à < dents confinées y).
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toujours entourée par des dents non chargées qui
exercent sur elle une pression de confinement osi sur
la plus grande partie de sa hauteur. Le rapport de la
surface de la zone chargée à la surface totale est
donné par: 1 t(e*). Si on modélise une dent
chargée et le matériau qui la confine en supposant une
symétrie axiale de I'ensemble (fig. 13), le rapport entre
les rayons intérieur R et extérieur R' de I'anneau non
chargé est é,gal à:

R

Ë_ffi
En posant comme hypothèse un déplacement radial
nul du fait de la présence du matériau environnant, et
une contrainte r0z nulle, la pression de confinement
exercée sur chaque dent chargée est:

osi _ 1v
Rvr

" 
oi:Ë ffi.oi

Le critère de rupture choisi est celui défini empirique-
ment par Brown et Hoek:

O' O.

Ë oc

où m et s sont des constantes caractéristiques du
matériau, oc la résistance à la compression simple, 01
et 03 les contraintes principales.
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En combinant les équations précédentes, on
une équation du second degré en ol:

ur*.. 
(1 p)' m g oc os 4 s

B_ 1v ffi
dont ïe discriminant est:

A _ (m, .9, + 4. (1 ilz

obtient

_0

s) 4
La résolution de
suivante :

cette équation donne la relation

B+(m
og_oc 2(7 g"

Les valeurs de m et s ont été, prises respectivement
égales à 36 et 1, valeurs retenues pour un granite
écossais par Mc Ewen et al., 1980*.

A partir de l'expression de oL, on peut réécnre les
équations du paragraphe 4.I1. , en tenant compte du
fait que la relation pour un écartement donné e* entre
la hauteur de la dent i, hi et la contrainte oi qu'elle
subit devient dans le domaine élastique:

F--
-\l -:

1

)
I

I
I
I

I

I

I
I

I

I

I
t

I

I
I

I
I
I

--- |

r-\

E(hi e*)oi_ hî

I vient:

hi= e-
.,OLIEO

* Mc Ewen T.J., Horseman S.T., Lai S.F. (1980). Geomechani-
cal properties of rocks from the Altnabreac area ENPU 80-13 

-Rapport de I'lnstitute of geological sciences, Londres.

1 2v2 ffi
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correcteur du confinement:

ffi
Et l'équation d'équilibre devient donc:

o51 _ on(e* ) (t t(h*r)

1

1,-2viffi^ (t v,

hi
f tt -t- o+)le tn r-, " ,l r'(h*)dh*J" h+
+

e

4.2.2. Résulats obtenus

Les données introduites sont les mêmes que pour la
première version du modèle:
(t(e*), on(e*) _ or-(e*))

Le résultat des calculs correspond à la courbe de la
figure 8, beaucoup plus proche des courbes expéri-
mentales que la courbe A obtenue avec le premier
modèle.

5. CONCLUSION

Le modèle de base envisagé pour simuler le comporte-
ment en compression de fractures dans le granite,
suppose la connaissance des variations du degrê,
d'ouverture avec l'écartement, et des contraintes limites
et résiduelles dans les dents.

Le rugosimètre utilisé permet d'appréhender le premier
de ces paramètres de manière satisfaisante. La prise en
compte d'un confinement des dents pour le calcul de
la contrainte limite, permet de mieux approcher les
résultats expérimentaux.

Les efforts sont maintenant engagés vers une meilleure
connaissance des contraintes limites et résiduelles. à la
fois par la théorie et I'expérimentation.
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Morphologie de

Notations

la fracture

h hauteur de dent
d hauteur de vide
e distance entre les deux épontes ou encore

,, écartement u de la fracture
eo distance entre les deux épontes sous contrainte

nulle ou encore ,,, écartement, maximal de la
fracture

h+
d* grandeurs pré,cédentes normées par eo
e
hi hauteur normée de la dent u i,,
hÏ hauteur limite de rupture normée pour chacune

des dents
t(e*) degré d'ouverture (ou de séparation), ou en-

core fraction de la surface sur laquelle les dents
ont une hauteur sous contrainte nulle inférieure
àe*

g(d*) distribution cumulée des hauteurs de vide
R, R' dimensions caractéristiques d'une dent chargée

dans le modèle à u dents confinées > (figure 10).

Caractéristiques du matériau

E module d'Young
v coefficient de Poisson
oc résistance à la compression simple
s écart-Iype d'une des trois grandeurs précé,-

dentes
s, m paramètres d'ajustement du critère de rupture

pour un matériau donné

Contraintes

op contrainte normale appliquée aux épontes
os contrainte limite de rupfure dans une dent
o, contrainte normale dans la dent .. i ,'

Osi pression de confinement exercé,e sur une dent
chargée par les dents voisines non chargées
(modèle à u dents confinées r)

on(e*) contrainte résiduelle dans toutes les dents rom-
pues, dépendant de l'êcartement
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avec 0(,

O(-1

coefficient
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C.A. DEMIRIS
J.D. MELADIOTIS

Laboratoire de Géologie de I'lngénieur
Université Aristote de Thessalonique

1. INTRODUCTION

Le monastère de Stavronikita dont I'histoire commence
à partir du Xn siècle, est situé à peu près au milieu de
la côte septentrionale de la péninsule du mont Athos,
branche orientale de la presqu'île de la Calcidique au
Nord de la Grèce. Il est fondé sur une masse rocheuse
très escarpée, à 42 m au-dessus du niveau de la mer
(fig. 1).

Le plus vieux bâtiment du monastère est celui du
u Pyrgos " qui a êté bâti au début du XI' siècle. Le
u Pronaos > a été bâfi un siècle plus tard. Les trois
contreforts de la côte orientale du monastère ont étê,

construits en 1842 tandis que les bâtiments qui
s'appuient sur ces contreforts étaient érigés en 1883.

Le problème principal du monastère est celui de sa
stabilité, off raison de la présence d'un grand nombre
de fissures sur les murs de ses bâtiments qui se
développeni suivant deux lignes sensiblement horizon-
tales et qui s'élargissent pendant l'hiver ou à l'occasion
de puissantes secousses sismiques. Fig. 1. Le monastère de Stavronikita.
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Ces fissures qui ne sont dues ni à une mauvaise
fondation des bâtiments, ni au tassement différentiel du
sous-sol, proviennent en fait d'un déplacement horizon-
tal de quelques centimètres, du compartiment oriental
du monastère par rapport au compartiment occidental
supposé immobile, visible sur la côte Nord (fi1. 2).

Fig. 2. Fissures du mur du monastère
provoquées par un déplacement horizontal.

Le déplacement du compartiment oriental du monas-
tère vers le Sud, est dû au glissement de la masse
rocheuse sous-jacente, qui lui sert de fondation.

Le but essentiel de cette étude est de préciser les
modalités de glissement, la géoméhie et les conditions
d'équilibre de la masse rocheuse glissante.

2. CADRE CÉOI-OGIQUE

2.L Situation géologique de la péninsule
du mont Athos

La péninsule du mont Athos, prolongement SE du
massif Serbomacédonien, doit sa morphologie aux
rupfures et aux effondrements de I'Eghis au tertiaire eL

au quaternaire.

Au point de vue géologique, la péninsule est consti-
tuee, de bas en haut:

par un socle cristallin et cristallophyllien paléozoi'-

eu€, ou plus ancien, formé de gneiss, d'amphibolites et
de péridotites,

par une masse crystallophylli enne paléozoiQue très
plissée qui est constituée de b,as en haut par:
o la série de Kerdilia, formée de calcaires cristallins

alternant avec des gneiss æillés,

o la séne de Vertiskos, d'âge hercynien, formêe de
micaschistes, de gneiss et d'amphibolites,
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o par un horizon cristallin et cristallophyllien mésozoi'-

eu€, formé de granites à biotite et de gneiss à
plagioclase,

o par les calcaires cristallins triasiques de l'unité
d'Aspri Vryssi-Chortiatis.

2.2. Situation géologique
de la région étudiée

Les formations géologiques du monastère de Stavroni-
kita dont les caractéristiques ont étê déterminées au
Laboratoire de I'Ecole polytechnique de l'Université
Aristote de Thessalonique, appartiennent au socle
cristallophyllien et contiennent les plans, en deux
unités, lithologiques et stratigraphiques suivants:

I'unité inférieure des lepÇnites ;

I'unité supérieure qui comprend les gneiss à deux
micas, les gneiss à mica noir et les amphibolites.

Les gneiss o deux micas (l 2m) forment le support sur
lequel est fondé le monastère de Stavronikita. Ce sont
des roches sombres, à grain moyen, plus ou moins
quartzeux 35-55 7" -, feldspathiques 26-49 7o

et micacés - 23-27 7" - dont la teneur en biotite
peut varier entre 0 et 15 7o. Les gneiss à deux micas
qui présentent une schistosité très nette et une altéra-
tion superficielle très intense, donnant aux affleure-
ments une teinte brune à jaunâtre, sont parcourus par
des filons quarzitiques qui se développent en général
parallèlement à la stratification.

Les gneiss o mica noir (E bi) se présentent sous forme
d'un banc mince intercalé entre les gneiss à deux
micas et les leptynites sous-jacentes. Ce sont des
roches schisteuses, à grain fin, noires, formées de
biotite - 35 7o -, de feldspaths - 37 7o -, de quartz

207" -, et de muscovite 8%.

Les amphibolites (am) sont en fait des schistes cristal-
lins vert foncé, très durs, où domine I'amphibole
57 7" associée aux feldspaths 19 7o , à
l'épidote L57" et au quartz 97".

Les leptynites (I) sont claires, blanchâtres, à grain fin,
pauvres en éléments noirs. Elles sont compactes et
dures, formées de quartz 50 7" , de feldspath
30 % , de muscovite 15 7" , de sillimanite
3 7" et de biotite 2 7o.

2.3. Remarques tectoniques et structurales

Au point de vue tectonieu€, la zone étudiée est
marquée par I'existence d'un pli couché à l'échelle
métrique visible en coupe perpendiculaire à l'axe au
talus septentrional du monastère.

Le rapport des épaisseurs orthogonales du pli couché
t' : 0,3 et de l'angle a - ù, : 80" - conduit

au diagramme de classification de Ramsay et montre
qu'il s'agit d'un pli semblable dont le plan axial se
trouve à une hauteur de 2 mètres au-dessus du niveau
de la mer, avec une orientation N 90"-S 15".
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Les formations cristallophylliennes qui ont été soumises
aux plissements, sont accompagnées par un clivage
schisteux (Sr ) qui a débité les roches en minces
feuillets" Dans les gneiss à deux micas et les gneiss à
mica noir qui sont incompétents, le clivage schisteux
est très sené, parfaitement rê,glé et souligné par les
recristallisations des minéraux dans le plan axial du pli
couché. Par contre, dans les leptynites compétentes, le
clivage schisteux est très écartë et converge vers le
plan axial du pli couché.

Les accidents tectoniques de la région se manifestent
sous forme de failles normales réparties en deux
régimes principaux (fig. 3) :

un régime initial des grandes failles (Fr) parallèles
entre elles, de direction EW;

un régime des failles secondaires (Fz) de direction
subverti cale, qui forment avec les failles pré,cédentes
des blocs parallélépipédiques dont la grande arête est
dirigée vers I'Est.

Les failles (Fr) se manifestent sous forme de rnarches
d'escalier et constituent un fossé d'effondrement an-
nexe entre deux petits horst à I'endroit du cimetière et
du stavros. Le rejet vertical maximum de ces failles qui
se développe au talus septentrional du cimetière, est
de I'ordre de 20 m. Par contre, à I'endroit du stavros,
les rejets verticaux des failles sont de I'ordre de
quelques décimètres et s'accompagnent, dans les
gneiss à mica noir incompétents, de microplis à
l' échelle dé,cimëtrique.
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L'existence des boudinages dans les gneiss à deux
rnicas et les gneiss à mica noir bancs quartzitiques
compétents intercalés entre les niveaux des gneiss
incompétents montre que le clivage schisteux est
parallèle à leur stratification où se produit l'étirement
maximum (fig. 4a).

Fig.ab). Schisrosité du massif.
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Fig. 4(b). Croquis d'interprétation.

(Lzm) gneiss à deux micas
(E-bi) gneiss à mica noir
(À) leptyn ite

(fO) filons de quartz
(B) boudin
(F'' ) faille

3. MESURES IN SITU
ET EN LABORATOIRE

Pour mettre en évidence les causes des fissures des
murs du monastère, plusieurs mesures in sifu et en
laboratoire ont étê, effectu ées pour déterminer les
paramètres du massif de fondation.

3.1. Orientation des plans de stratification et
de discontinuité des formations géologiques

Pour déterminer l'orientation des plans de stratification
et des plans de discontinuité des formations géologi-
ques, 400 mesures ont étê réalisées sur les talus
rocheux du monastère.

A partir des diagrammes stéréographiques des mesures
sur l'hémisphère inférieur du canevas de Schmidt, on a
obtenu les résultats suivants.

3.7.7. Sur le talus oriental du monastère, I'orientation
du plan de stratification des gneiss à deux micas - N
60"-SE 25" , coihcide avec I'orientation du plan de
stratification des leptynites qui est N 62"-SE 32.

La différence d'orientation des plans de stratification
des leptynites entre la zone ci-dessus er celle du talus
septentrional du monastère N 87"-SE 20 est
due au basculement du horst du stavros vers l'Est.

3.7.2. L'orientation des plans de failles (Fr ) dans les
leptynites varie entre N 110"-NE 54 sur le talus
septentrional du monastère et N 105"-NE 61" sur le
talus septentrional du cimetière.

3.7.3. L'orientation des plans des failles secondaires
(Fz) varie entre N 0"-90" et N 20"-SE 85".
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3.7.4. Le plan majeur des diaclases (dr ) dans les
gneiss à deux micas sur le talus septentrional du
monastère, a une orientation N 92-W 63".

3.7.5. L'orientation du plan majeur des diaclases (dz)
dans les lepÇnites sur le talus oriental du monastère
est N 15"-SE 80".

3.2. Direction du déplacement
du compartiment oriental du monastère

Pour mettre en êvidence la direction de déplacement
du compartiment oriental du monastère, plusieurs
mesures ont été effectuées sur les 21 points exacts de
fractures majeures qui se développent, comme on I'a
vu précédemment, le long de deux lignes horizontales
sécantes AB et CD (fig. 3), en déterminant chaque fois
la grandeur et la direction de leurs rejets horizontaux, à
partir des coordonnées K et p de la figure 5.

Les mesures ont été exécutées près de la fondation
des bâtiments où les écartements entre les lèvres des
fractures sont les plus larges.

A partir des résultats des mesures prê,cê,dentes, on
constate que le déplacement du compartiment oriental
du monastère, par rapport au compartiment occidental
supposé immobile, est repré,sente par la ligne brisée
ACD et se produit le long de la ligne horizontale LM
dont la direction est N 126 (fig. 3).

3.3. Angle de frottement interne des gneiss
à deux micas

A partir d'échantillons secs et d'échantillons saturés
d'eau, I'angle de frottement interne des gneiss à deux
micas a été déterminé au laboratoire, d'une part
parallèlement au plan de leur shatification et d'autre
part, perpendiculairement à ce plan.

Le résultat de ces essais réalisés au Laboratoire de
I'Ecole polytechnique de I'Université Aristote de Thes-
salonique, est donné au tableau I.

Tableau I

Echantillon sec Echantillon saturé d'eau

Contrainte Angle
norm a le de

(su pposée f rottement
u n ifo rm e) interne

Co ntra inte Ang le
norm a le de

(su pposée f rottement
u n ifo rm e) interne

ItgN tg qN

SURFACE PARALLELE AU PLAN
DE STRATIFICATION (So) en MPa

0,1 0,54 27"
1,0 0,51 28"

0,1 0,42 23"
1,0 0,42 23"

SURFACE PERPENDICULAIRE AU PLAN
DE STRATIFICATION (So) en MPa

0,1 0,62 32"
1,0 0,61 31"

0,1 0,50 26,50
1,0 0,52 27 ,50
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4. CONDITIONS D'ÉQUILIBRE
EXISTANTES

4.L Conditions de glissement

La découv erte de glissement sur le talus oriental du
monastère, confirme notre opinion initiale d'après
laquelle le déplacement du compartiment oriental du
monastère est dû au glissement de la masse gneissique
sous-jacente.

Plus précisément, dans les gneiss à deux micas du
talus rocheux ci-dessus, entre les courbes de niveau 25
et 30 m et à côté du bloc parallélépipédique indiqué
sur la carte de la figure 3, on a déterminé sur un plan
N s"-SE 83", une zone de cisaillement senestre,
c'est-à-dire une zone des discontinuités conjuguées
correspondant aux fissures de Riedel.

A partir des dièdres aigus des lentilles de cisaillement
qui se forment par les fissures de Riedel et les plans de
cisaillement, on détermine un plan de glissement (Pr )

dont I'orientation s'identifie avec le plan de stratification
des gneiss à deux micas.

Si le déplacement du compartiment oriental du monas-
tère (fig. 5) est dû au glissement précitê, la direction de
déplacement du compartiment oriental du monastère

N 126 - aurait dû s'identifier avec la direction de
pendage du plan de glissement N 150" mais,
d'après les données ci-dessus, ce n'est pas le cas.

Mur occidental

Fracture //è'

Fig. 5. Direction des déplacements du monastère.

Puisque la direction de la ligne horizontale AB, sur
laquelle se développe un grand nombre des fractures
majeures aux murs des bâtiments du monastère,
coihcide avec la direction du plan de la faille F 2 N
20"-SE 85" qui traverse le talus septentrional du
monastère, la faille doit passer au-dessous du monas-
tère.

En outre, puisque une grande partie des fracfures
majeures des ffrurs des bâtiments du monastère se
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développe le long de la ligne horizontale CD, comme
on I'a déjà vu, on suppose que les fractures ci-dessus
proviennent d'un deuxième plan de cisaillement (Pzl
dont la direction doit coihcider avec la direction de la
ligne N 165" (fig. 6).

Fig. 6. Orientation des failles.

D'après les données ci-dessus, il en résulte que la
masse gneissique glissante forme un dièdre tronqué,
limité par les deux plans de discontinuité (Pr et Pr),
par le plan (Ps) de la faille (Fz) en amont et par le
talus oriental du monastère en aval (fig. 6). Par
conséquent, on peut tracer sur la carte le contour
superficiel du dièdre rocheux.

4.2. Analyse des forces qui agissent
sur le dièdre rocheux déterminant

L'interface (Ps) du dièdre tronqué et du massif du
gneiss qui correspond au plan de faille N 20"-SE
85" étant sensiblement verticale, il est évident
qu'elle n'intervient pas dans le glissement du dièdre et
n'a pas à être calculée dans I'analyse de sa stabilité.

Si le dièdre rocheux est détaché du massif de gneiss à
deux micas, les valeurs de la résistance au cisaillement
le long des interfaces (Pr), (Pz\ et (Ps), données par
les cohésions coffespondantes, doivent ëtre nulles et
par conséquent, seules les forces de frottement interne
qui s'opposent au glissement du dièdre, interviennent.

Les forces qui agissent sur le dièdre sont d'une part
son poids et, d'autre part, les pressions hydrostatiques
développées.

Le poids total du dièdre est de l'ordre de 300 000
(W. : 300 000 kN) et correspond à la somme de
poids propre (Wa _ 250 000 kN) et du poids total
bâtiments du monastère (Wu _ 50 000 kN).
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Les pressions hydrostatiques qui agissent perpendiculai-
rement aux interfaces du dièdre, ont été déterminées
approximativement à partir de la forme de la surface
hydrostatique de l'eau dans une fouille creusée dans
les gneiss à deux micas, dans le sous-sol du monas-
tère. En supposant que la répartition des pressions
interstitielles dans les surfaces de discontinuité est
linéaire et que les pressions hydrostatiques sur l'inter-
f,ace (Ps) sont nulles, les pressions hydrostatiques sur
l'interface (Pr) ont ëté estimées à U1 :' 30 000 kN
alors que sur l'interface (Pz) elles ont été estimées à U2
: 25 000 kN.

Pour l'analyse de la stabilité du dièdre rocheux, les
valeurs d'angle de frottement interne utilisées sont
celles du tableau I. Plus précisément, pour l'interface
(Pr ) qui s'identifie avec le plan de stratification des
gneiss à deux micas, la valeur de 23 a étê retenue
pour des roches saturées d'eau, tandis que pour
l'interf ace (Pzl qui recoupe le plan de stratification des
gneiss à deux micas, la valeur de l'angle de frottement
interne utilisée est 27", correspondant à la roche
saturée.

D'après ce qui précède et avec I'aide de la méthode
des projections stéréographiques du canevas de
Schmidt, le cône de frottement apparent du dièdre a
été construit sur le diagramme stéréographique de la
figure 7.

Fig.7. Cône de frottement
stéréographique de

sur le diagramme
Schmidt.
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Rl + R2 représente la résultante des forces de
frottement interne agissant sur les interfaces. Enfin,
I'angle entre (N,) et (R,) mesuré sur le grand cercle
passant par les points (Sr, z) et (W,) représente l'angle
de frottement apparent, c'est-à-dire I'angle au sommet
du cône de frottement apparent.

D'après le diagramme stéréographique qui correspond
aux conditions d'équilibre du dièdre pendant la période
de sécheresse période d'été, où les pressions
hydrostatiques sont négligeables le dièdre est en
équilibre, car son coefficient de sécurité, donné par
I'expression ci-dessous, est supérieur à l'unité.

tg (Ni) (Ri)
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Fr:

soit:

tr tg24 0,445
r s tg23 0,424

étant donné que (N') (R') _ 24 et (N') (W,) _ 23

d'où:
F'-1'05

Par contre, pendant la période d'humiditié période
d'hiver , les pressions hydrostatiques développées
perpendiculairement aux deux interfaces du dièdre, ne
sont plus négligeables et se composent avec le vecteur
du poids (W,) du dièdre. La résultante de ces forces
(Wn _ Wt + Ul + Uz), dont la grandeur se détermine
à partir du polygone des forces de la figure 8, n'est
plus verticale et se place en dehors de la surface de
stabilité (Rr, Rz, RL, Ri) du diagramme stéréographique
de la figure 9.

Sur le diagramme stéréographique, la position de la
résultante des forces (Wn) du dièdre se trouvant dans

^.tg (N') (W)

wt = 300 00O
Urà s0000
U2= zs00O
ô=25o
ô=36o

Wh=2SZSOd

KN
ll
tl

ll

Sur ce diagramme stéréographique, le point Wt repr,é-
sente la position de la résultante des forces agissant sur
le dièdre qui s'identifie en ce cas, avec le vecteur poids
du dièdre. Le point Ni - N1 + N2 représente la
position de la résultante des forces normales sur les
deux interfaces (Pr) et (Pz), tandis que le point Ri _

Wt*U2

Wh-W1*U1+U2

o\

I

I

ô.5r5

Fig.8, Equilibre des forces (régime d'hiver),
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Fig. 9. Diagramme stéréographique de Schmidt
pour le calcul de F-in.

la surface qui se limite par les points (Rr), (St, z) et
(Rz) , le glissement risque de se produire sur I'arête
d'intersection N 126"-SE 23" de deux interfaces du
dièdre rocheux.

En ce cas, la valeur du coefficient de sécurité du
dièdre se détermine à partir de l'expression suivante :

trrs

,-4.
ts (N,) (Wn)

tg (N') (ry)

pulsque:

G.fi(R) - zso et uftwl :27"

on obtient:

r- tg25 0,466|.::^ s tg 27" 0,509

d'où:
I'_ 0'92

A partir de ce qui pr,é,cède, on voit que I'eau joue un
rôle prépondérant dans le problème de la stabilité du
dièdre rocheux sur lequel est fondé le compartiment
oriental du monastère. En eff et, les déplacements
observés entre les épontes des fractures des murs des
bâtiments, sont associés avec la période d'hiver,
lorsque les gneiss à deux micas sont saturés d'eau et
lorsque les pressions hydrostatiques développées dé-
passent une certaine limite.

4.3. Forces nécessaires pour le maintien
en équilibre

Dans les corrCitions d'équilibre énoncées précédem-
ment, le dièCre rocheux peut être en équilibre au
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moment où la position de la résultante des forces
agissant (Wn) inters ecte la limite de la surface de
stabilité (Rr, R , Râ, Ri) du diagramme stéréographi-
que. Le coefficient de sécurité du dièdre sera alors égal
à l'unité F, - 1.

D'une manière concrète, avec l'aide d'une force
exténeure minimale (F*,") agissant sur le dièdre, il est
possible de déplacer la position de la résultante des
forces du dièdre sur la limite de la surface de stabilité
du diagramme stéréographique à une position exacte
car la distance entre le point (Wn) et le grand cercle
passant par les points (Rr) et (Rz) doit être minimale.

La grandeur et I'orientation de cette force minimum
agissânt sur un plan passant par les points (Wn) et (O),

se déterminent à partir du polygone des forces de la
figwe 7 et avec I'aide du diagramme stéréographique
de la figure 9.

On a:

F*i., - Wh. sin (VrfiO)

puisque:

flv\fio) - 4o

on obtient:

F*i. - Wh. sin 4" - 252 500 x 0,069

d'où:

F*r. _ 77 610 kN

dont I'orientation est: N 115"-NW 2

Etant donné que le gradient de séismicité de la
péninsule du mont Athos est très élevê, il y a un
risque de glissement du dièdre rocheux, malgré la
présence de la force extérieure F*,ir,, parce que les

forces développées au cours d'une puissante secousse
séismique peuvent déplacer la position de la résultante
des forces agissant sur le dièdre, en dehors de la
surface de stabilité du diagramme stéréographique.

Pour un coefficient de sécurité de I'ordre de 1,5 (F,:
1,5), qui peut donner au dièdre rocheux une stabiiité
assez élevée, même dans le cas d'une Secousse

séismique assez puissante, la nouvelle position (Q) de
la résultante des forces agissantes sur le dièdre par
rapport à la limite de la surface de stabilité du
diagramme stéréographique peut ëtre déterminêe à
partir de I'expression suivante :

puisque:

F, - 
ts (N')-lR')

tg (N') (Q)

/,^.
tg (NJ (R')

on obtient:

0,466
tg (N) (a) : i,r, - 0,31

0ft0) : !7"

d'où:
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rnI
I

I

(o)

Fig. 10. Polygone des forces pour le calcul
de F-in.
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Pendant la période de sécheresse où les pressions
hydrostatiques sont négligeables, on peut estimer que
le dièdre rocheux est en équilibre (F, _ 1,05).

Par contre, pendant la période hivernale, où intervien-
nent les pressions hydrostatiques, le coefficient de
sécurité est inférieur à I'unité (F,
risque de se produire sur l'arête d'intersection N
126"-SE 26 de deux interfaces (Pr) et (Pz) du
dièdre. Dans ce cas, la force nécessaire minimale (F-,.,)
qu'il faudrait appliquer sur le dièdre rocheux pour
obtenir un coefficient de sécurité égal à l'unité (F,_ 1)
est de I'ordre de 17 600 kN, avec une orientation N
115"-NW 2.

Enfin, pour un coefficient de sécurité de I'ordre de 1,5
(F, _ 1,5) qui mettrait en sûreté la stabilité du dièdre
rocheux, même dans le cas d'une secousse séismique
assez puissante, la grandeur de la force nécessaire
minimale (F-r"l qu'il faudrait appliquer sur le dièdre est
de I'ordre de 52 300 kN, avec une orientation N
115"-SE 6.

I

t

I

t

I

(o)

La grandeur et I'orientation de la force nécessaire
minimale (F*i.) qu'il est nécessaire d'appliquer sur le
dièdre pour obtenir un coefficient de sécurité de I'ordre
de 1,5 (F, _ 1,5), peuvent ëtre déterminées, comme
pré,cé,demment, à partir du polygone des forces de la
figure 9. Cette force agit en eff.et, sur le plan passant
par les points (Wn) et (O), et avec I'aide du dia-
gramme stéréographique on a:

.^.
F'r.,i., _ Wh. sin (Wn) (O')

puisque:

Wfto) - 4o et (oo') - 8o

on obtient:

F-i., _ Wh . sin 12" _ 252 500 x 0,207

d'où:
F''i'' _ 52 270 kN

donc son orientation est : N 115"-E 6,5o

Cette ftorce exténeure minimale de quelque 52 000 kN
devrait être appliquée sur le dièdre rocheux sous forme
de barres d'acier scellées sur toute leur longueur par
un mortier ou par des résines synthétiques d'orienta-
tion N 115"-SE 6. Pour garantir sa stabilité, il faudra
qu'elle soit répartie sur une grande surface de la masse
gneissique glissante.

5. CONCLUSION

Le déplacement du compartiment oriental du monas-
tère de Stavronikita qui s'accompagne par un grand
nombre des fractures sur les murs des bâtiments, est
dû au glissement d'un dièdre tronqué des ( gneiss à
deux micas', sous-jacents.
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1. INTRODUCTION 0 5 10 15 20 25km
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Le barrage de Ridracoli constifue I'ouvrage principal du
vaste projet du réseau de distribution d'eau potable à
un ensemble de 25 communes en Romagne, Italie
(fig. 1).

Le commettant de I'ouvrage est le consortium des
eaux des provinces de Forli et de Ravenne qui a

confié le projet à la Société Alpina, de Milan.

Le barrage est situé dans les Apennins centraux entre
les régions de Toscane et de Romagne, à 50 km de la
ville de Forli, et barre la vallêe du fleuve Bidente à

460 m d'altitude, constituant un réservoir d'environ
30 millions de m3 (fls. 2).

Le barrage du genre poids-voûte (1) s'appuie sur un
u pulvino , de fondation et présente une hauteur
maximum de 103 m, le développement du couronne-
ment étant de 432 m avec un volume total de béton
de 59 000 m3.

La figure 3 montre le barrage pendant la construction.

1.
$

Eau non potable
Eau potable
Usine hydroélectrique
Station de traitement des eaux

Fig. 1. Schéma général de l'installation.
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(1 ) Si un tel barrage à double courbure est appelé poids-voûte
en ltalie, on prêfêrerait I'appeler en France voûte épaisse.
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Fig.3. Vue du barrage en construction.
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Fig.2. Plan de la vallée et du barrage: en
pointillé galeries de reconnaissance, galeries de
dérivation, et tunnel de la route d'accès au sommet

de la rive gauche"

2. CARACTERISTIQUES GEOLOGIQUES
ET STRUCTURALES DE LA FORMATION
ROCHEUSE DE FONDATION

Dans la surface du réservoir et dans la section d'appui
du barrage affleure presque partout une formation de
marnes et de grès du Miocène.

Cette formation, ayant une épaisseur de plus de
5 000 m, est constituée par une alternance rythmique
de grès (M7"), de siltites et de marnes (567ù.
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Chaque séquence marne-grès a des épaisseurs va-
riables allant de quelques décimètres jusqu'à plus de
7 m et présentant une grande continuité selon le plan
de stratification. Les couches sont parfois des intercala-
tions de quelques centimètres de marne laminée et
feuilletée et de voiles de calcite secondaire fortement
striée dans le sens du plongement des couches.

Dans la zone du barrage, la succession présente un
plongement vers le sud-ouest avec une allure monocli-
nale régulière.

La figure 4 montre une coupe géologique relevê,e le
long de la vallé,e du fleuve Bidente. On peut y
observer que dans la zone d'appui du barrage la
formation marne-grès présente une stratification très
régulière. En amont et en aval du barrage sont
clairement visibles deux chevauchements ayant dérangé
profondément la formation et ayant donné lieu à de
nombreuses failles.

Le schéma structural du massif rocheux d'appui
barrage a été déterminé par un levé stratigraphique

Axe du bamage

aval

*KKlt

-t-

Axe du
amont

Fig.5. Schéma des caractéristiques structurales
du massif rocheux d'appui du barrage

(diagramme de Schmidt).
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e Ridracoli

cnevauc

barrage d

^/
i[S
>.=,:l

te
I

chevauchement

u\:

Fig.4. Coupe géologique le long de l'axe de la vallée.
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surface détaillé, concernant 660 couches et aussi par
20 sondages poussés jusqu'à une profondeur d'environ
80 m. Les principales caractéristiques structurales du
massif rocheux illustrées dans le diagramme polaire de
la figure 5 sont les suivantes:

un système de joints de stratification St avec
plongement vers I'amont selon I'axe du barrage de
278, avec un pendage de 27";

quatre systèmes de fractures subverticales, concer-
nant surtout le grès, dont deux (KKI) ayant presque la
même direction que l'axe de la vallée et les deux
autres (KKD) à peu près perdendiculaires aux précé,-

dentes. Ces fractures présentent des ouvertures de 1 à
3 mm remplies de calcite et parfois de matière terreuse
mais seulement dans les zones les plus décomprimées
et superficielles.

Les principaux systèmes de discontinuité présents dans
le massif rocheux sont indiqués dans le schéma
structural simplifié de la figure 6.

Fig.6. Représentation schématique des princi-
paux sysfèmes de joints.

L'étude des surfaces de stratification a été elf ectuê,e
avec une attention particulière, avec un levé photo-
grammétrique détaillé réalisé dans la zone d'appui du
barrage, après avoir mis à nu le substrat rocheux.

On a observé la présence de 3 joints de stratification
caractérisés par des intercalations de marne laminée.
Le long de ces joints, la résistance au glissement
s'abaisse jusqu'à des valeurs très petites.

REVUE FRANçA|SE DE GEOTECHNTOUE

Dans la coupe de la figure 7 est illustrée la série
stratigraphique concernant la fondation du barrage
avec indication de la position des 3 joints de stratificà-
tion caractérisés par la présence de la marne laminée,
ainsi que le pourcentage de marne et de grès présent
dans les différentes couches du massif rocheux.

N" 26

Fig.7. Relevé stratigraphique de la fondation
ba rrag e.

du

Dans la figure 8 on voit une vaste partie de la roche
d'appui du barrage rive droite.

3. CARACTÉRISATION MÉCANIQUE
DE LA FORMATION ROCHEUSE
DE FONDATION

Une vaste série d'essais u in situ " et au laboratoire a
été effectuée par I.S.M.E.S. pour déterminer les carac-
téristiques mécaniques du massif rocheux et des
différents types de roche composants.
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Fig. 8. - Vue générale de la rive droite avec l'indication de la zone d'appui du barrage.
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a - oo, 30", 45.

Les résultats des essais. effectués avec les valeurs
suivantes de la pression de confinement

0 2,5 5,0 10 15 (MPa)

sont résumés dans le diagramme de la figure 9 dans

3.1. Essais de laboratoire

Des essais de laboratoire effecfués sur des échantillons
cylindriques ayant un diamètre O _ 80 mm et une
hauteur h _ 160 ffiffi, prélevês avec un triple carottier,
ont donné, pour les deux types de roche, les valeurs
moyennes suivantes (tableau I).

TABLEAU I

Sur le lithoÇpe marneux ont été effectués de nom-
breux essais de compression monoaxiale et triaxiale
pour l'étude des caractéristiques mécaniques de défor-
mabilité et de résistance en fonction de l'orientation
entre le plan de sédimentation et la direction des
contraintes. I-es échantillons ont êté prélevés avec trois
angles d'inclinaison (cv) différents par rapport à la
surface de stratification :

o,

ô
4, rf"z=Q'sV

G rès
Marne

et siltite

Poids volumique
{o/em3) 2,70

de 75 à 145

de 18 000
à 26 000

2,65

de 45 à 74

de 8 000
à 18 000

Résistance à la com-
pression monoaxiale
{MPa}
Module d'élasticité
{MPa)

F=
F - - -l

-+--::1 O = O-
r-----1
l----l
r---t

Fig. 9. Essais triaxiaux de laboratoire sur échan-
tillons de marne. Etats de contrainte de rupture en
fonction de l'angle entre I'axe de l'échantilton et te
plan de stratification (les échelles et les pressions
de confinement sont en kg/cm2, te texte en MPa ;

1 MPa _ l0 kg/cm2).
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laquelle sont indiquées les valeurs moyennes de la
résistance à la compression en fonction du confinement
latéral (oz: os) et de I'angle cy entre la direction de la
contrainte axiale 01 et le plan de stratification.

On observe une sensible diminution de la résistance
lorsqu'on passe des essais avec a - 0" à ceux avec
a - 45. Cette diminution de résistance apparaît de
moins en moins accentuée à mesure que la pression
de confinement augmente.

3.2. Essais .. in situ >

En tenant compte des caractéristiques structurales
particulières de la formation rocheuse de fondation du
barrage, les essais effectués sur place se sont montrés
beaucoup plus intéressants et plus significatifs que les

essais en laboratoire, car ils ont permis de déterminer
les caractéristiques mécaniques d'échantillons de grand
volume certainement très reprêsentatifs du massif ro-
cheux.

A I'intérieur des galeries de reconnaissance creusées
dans la zone d'appui du barrage, les caractéristiques
mécaniques du massif rocheux ont étê déterminées au
moyen des essais suivants:

Essais de déformabilité (charge sur plaque,
chambre hydraulique, vérin plat).

Essais de charge à longue durée avec vérin plat
pour la détermination des caractéristiques de fluage.

Essais de cisaillement le long des joints de stratifica-
tion.

3.2.7. Essais de déformabilité

o Essois de charge sur plaque

De nombreux essais de charge sur plaque ont étê
effectués dans quelques sections des galeries de recon-
naissance.

Ces essais ont été faits, soit dans la direction perpendi-
culaire soit dans la direction parallèle à la stratification,

Fig. 10. Essai de charge sur plaque en direction
parallèle au plan de stratification.
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en utilisant des vérins plats circulaires ayant un
dimaètre O - 60 cm et une pression uniformément
distribuée jusqu'à une valeur maximum de 6 MPa
(fig. 10).

L'emploi de vérins plats appliqués directement à la
surface rocheuse, qui doit ëtre aplanie auparavant,
permet d'obtenir une distribution uniforme des
contraintes, ce qui donne ainsi, avec une bonne
approximation, le schéma théorique d'une plaque
parfaitement flexible.

Les déterminations des déformations dérivant de I'ap-
plication de la charge ont été effectu ées avec des
extensomètres multibase spéciaux, à l'intérieur de trous
de sondage ayant un diamètre O - 75 mm perforés
au centre de la surface de charge.

Dans la figure 11 sont représentés les diagrammes des
déformations obtenues pour une section-type de - la
galerie de reconnaissance dans laquelle ont été effec-
fués deux essais de charge (un en direction perpendi-
culaire et I'autre en direction parallèle à la stratifica-
tion). Ces déformations ont été repr,é,sentées dans le
diagramme en fonction de leur profondeur et de trois
valeurs différentes de la contrainte appliquée (2, 4,,

6 MPa).

Les valeurs moyennes des modules de déformabilité
pour chacune des trois valeurs de la charge à plusieurs
profondeurs de la surface sont indiquées dans les
tableaux ci-après (tableaux II et III).

La technique de mesure adoptée permet d'évaluer le
module de déformabilité du massif rocheux non

TABLEAU II

TABLEAU II

N" 26

Modules de déformabilité Eo (MPa/102)
dans la direction perpendiculaire

à la stratification

profondeu r (cm )

Ao (MPa)
0 25 50

2
4
6

98
77
78

138
117
118

152
139
139

Modules de déformabilité E6 (MPa/102)
dans la direction parallèle

à la stratification

profondeur (cm)

Ao (MPa)
0 25 50

2
4
6

190
155
145

275
210
200

250
200
213



REVUE FRANçAIsE DE cÉorecHNrouE
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)

, vérin plat .-'\
, tête de rnesure

dérangé au-dessous de la couche de roche superficielle
altêrêe qui se trouve autour de la galerie de reconnais-
sance.

L'épaisseur de cette couche altêrêe était de 50 cm
environ dans la direction perpendiculaire aux couches,
comme on a pu le démontrer au moyen d'essais de
vitesse sonique et de carottage sonique effectués à
I'intérieur des hous perforés au centre des surfaces de
charge.

Les mesures de vitesse sonique (V) effectuées à
l'intérieur des trous ont ëtê, comparê,es avec les valeurs
des modules de déformabilité Ed fournies par les essais
de charge sur plague, Danp la figure 12 est indiquée la
corrélation entre Ed et Vz trouvée dans une section
d'essai de la rive droite,

o Essais auec chambre hydraulique

La présence de couches de grande épaisseur fiusqu'à
2 m) a conduit à recourir à des techniques d'essais

45

(km r sec)l

Fig, 12, Essais de charge sur plaque, Corrélation
entre le module de déformabilité (Ea) ef la yifesse
de propagation des ondes élastiques longitudinales
(V) à deux profondeurs différentes de la surface de

charge (7 cm et 50 cm).
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ancrage -.-

Fig. 11. - Essais de charge sur plaque en direction perpendiculaire et parallèle à la
stratification. Diagrammes des déformations en fonction de la profondeur

de h surtace de charge.

\
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capables de déterminer le comportement en déforma-
tion du rnassif rocheux sur volumes de dimension
considérable.

Dans ce but, on a utilisé la technique d'essai avec
channbre hydraulique, en appliquant sur la paroi de la
galerie de reconnaissance, ayant un diamètre D _ 3 m,
une pression hydrostatique uniforme jusqu'à une valeur
madmum de 4 MPa sur une longueur de 8 m. L'essai
a été effectué aussi bien pour la rive droite que pour
la rive gauche d'après le schéma représente dans la
figure 13. Cette technique, mise au point par

I.S.M.E.S., a été récemment perfectionnée au moyen
d'améliorations essentielles du système d'application de
la charge et de mesure.

Les déformations résultant de I'application de la charge
ont été, mesurées dans la section centrale de la
chambre au mcyen d'extensomètres multibases installés
à I'intérieur de trous ra,Ciaux perforés dans les direc-
tions perpendiculaire et parallèle aux surfaces de
stratification.

Dans la figure 74 on peut voir l'intérieur de la chambre
pendant l'installation des extensomètres.

Les déformations observées au cours de I'essai dans la
rive gauche sont reprêsentées dans les diagrammes de
la figure 15, en fonction de la profondeur, pour
plusieurs valeurs de la pression appliquée à la surface
de la galerie.

Dans les diagrammes de la figure 16 sont représentées
les valeurs du rapporl f rlfz entre les déformations
observ ées dans la direction perpendiculaire et dans la
direction parallèle aux stratifications, en fonction de la
profondeur. On peut remarquer qu'en-dessous d'une
couche corticale d'environ 50 cm d'épaisseur, où I'on
observe un fort relâchement des couches rocheuses. le
rapport frlf2 présente des valeurs très basses, comprises
entre 1.1 et I "2. Ces valeurs sont très inférieures à
celles observ ées au cours des essais de charge sur
plaque, où le rapport entre les déformations dans les
directions perpendiculaire et parallèle à la stratification
est, en moyenne, compris entre 1,3 et 1,5.

3.2.2. Essais au vérin plat pour Ia détermination des
caractéristiques rhéologiques des marnes

De nombreux essais au vérin plat ont étê, effectués sur
des couches de marne de grande épaisseur (> 1m)
soit dans la rive gauche soit dans la rive droite.

Par ces essais on a voulu déterminer u in situ u, en
premier lieu, les caractéristiques de la déformabilité du

N" 26

Fig. 73" Schéma de l'essai avec chambre hydraulique.
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Fig. 14. Vue de
le montage

l'intérieur de la chambre pendant
des extensomètres radiaux.
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4,O MPA

3,0 MPa

(z 50

roo(2
:*y

Fig. 15. Essai avec chambre

æ
Il

marne

grès

la rive gauche. Diagrammes des déformations
la profondeur.

Les déformations de plus grande ampleur se trouvent,
naturellement, dans la base de mesure la plus proche
du vérin plat (base 3-4). Les deux autres bases
montrent des déformations de plus en plus décrois-
santes, étant donné que les contraintes diminuent à
mesure que I'on s'éloigne du vérin plat.

Ces essais, compte tenu du dérangement restreint
causé à l'échantillon et des grandes dimensions de
celui-ci, ont donné des résultats beaucoup plus signi-
ficatifs que les essais de compression de longue durée
qui ont été, effectués au laboratoire sur des échantillons
de marne prélev,é,s u in situ " par carottage.

3.2.3. Essais de cisaillement

Une attention particulière a été consacrée à la détermi-
nation des caractéristiques de résistance le long des
surfaces de stratification.

De nombreux essais de cisaillement ont été effectués
en galerie pour déterminer les paramètres de résistance
le long des joints de stratification.

hydraulique dans
en fonction de

lithoÇpe marneux dans la direction perpendiculaire aux
surfaces de stratification et l'état de contrainte naturel
présent aux points d'essai.

Par la suite les essais avec vérin plat ont été utilisés
avec succès pour la détermination des caractéristiques
rhéologiques du lithoÇpe marneux, au moyen d'essais
de charge à longue durée (50 jours environ).

Dans chaque vérin plat a été, appliquée une pression
de 10 MPa laquelle a été maintenue constante pendant
toute la durée des essais au moyen d'accumulateurs
hydropneumatiques. Les mesures de déformation ont
étê relevées au moyen de transducteurs de déplace-
ment, connectés à des enregistreurs automatiques.

A titre d'exemple, dans la figure 17 sont illustrés les
diagrammes des déformations obtenues en fonction du
temps sur trois bases de mesure à cheval sur le vérin.
Au ternps f - 0 les valeurs indiquées sont celles des
déformations instantanées observ ées au moment de
I'application de ia charge.
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Fig. 16. Valeurs du rapport ft/fz entre les défor-
mations en direction perpendiculaire et parallèle à la

stratification en fonction de la profondeur.
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Ces paramètres, compte tenu de la structure particu-
lière du massif rocheux, revêtent une importance
déterminante pour les contrôles de stabilité.

On a observé une variabilité remarquable, selon le
genre de contact examiné, qui va d'un angle de
frottement ç _ 13" du contact entre le grès et la
marne laminée jusqu'à ç - 30" pour les contacts
grès-marne.

D'autres essais ont été réalisés, dans la rive droite,
dans un affleurement d'une couche laminée, ayant
pour but d'approfondir la connaissance du comporte-
ment des joints laminés qui reprêsentent l'élérnent le
plus faible de la formation rocheuse. Ces essais ont
confirmé la valeur p _ 13" et une cohésion de I'ordre
de 0,2 MPa.

Les déformations nécessaires pour faire intervenir la
résistance au cisaillement maximum se sont révélêes
très faibles, de I'ordre de 1 à 2 mm.

Le joint présente un comportement du genre élasto-
plastique.

4. STABILISATION DU MASSIF
ROCHEUX PENDANT LES FOUILLES

Les caractéristiques structurales particulières du massif
rocheux et la faible résistance observée dans les
couches laminées ont demandé la solution de pro-
blèmes de stabilité pendant la phase d'exécution des
fouilles d'appui surtout sur la rive droite où le
creusement entraînait l'interruption des couches, ce qui
compromettait l'équilibre du front aval des creuse-
ments.
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barrage sont les suivantes:

largeur variable entre 10 m
38 m au pied;

hauteur moyenne du profil
fond de fouille: environ 15 m,

fouilles d'appui du

au couronnement et

du terrain naturel au

Après avoir examiné plusieurs possibilités de creuse-
ment et pour des motifs techniques et économiques,
on arriva à la décision d'appliquer une solution
articulée dans les phases suivantes:

creusement selon les couches de la formation
rocheuse en suivant les systèmes de discontinuité
(plans de stratification St et joints KI) ;

mise en æuvre de tirants d'ancrage placés sur la
surface aval creusée selon les couches;

creusement final à pleine section (dans la zone
d'appui) après I'installation des tirants en partant du
niveau de couronnement vers le pied.

Le dimensionnement des tirants d'ancrage (intensité et
direction) a êté établi après une analyse ,Ce stabilité des
volumes rocheux à l'aval de la fouille.
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L'analyse effectuée est du Ape tridimensionnel dans
l'hypothèse de glissements éventuels le long de la ligne
d'intersection des deux systèmes St et KKI.

Dans la figure 18 la méthode d'analyse tridimension-
nelle est représentée graphiquement sur le diagramme
polaire de Schmidt. Dans ce diagramffie, on indique la
courbe limite d'équilibre qui délimite la zone de
stabilité à I'intérieur de laquelle doit se trouver la
résultante des forces exténeures appliqu ê,es au massif
rocheux pour que ces derniers soient en conditions
d'équilibre stable.

On peut observer eu€, u$qu"ment par l'efiet des
forces dues à son poids (W) , le massif rocheux est
instable, étant donné que le point W se trouve en
dehors du domaine de stabilité.

On a donc déterminé la résultante et la direction de la
force (d) à appliquer au moyen des tirantq de lgçon g
ce que la résultante de toutes les forces R - W + A
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se trouve à l'intérieur du domaine de stabilité où le
coefficient de sécurité F est plus grand que 1.

Pour le problème en question on a adopté une valeur
du coefficient de sécurité F - I.2.

Dans la rive droite, pour la
rocheux d'environ 111 000
tirants suivants :

stabilisation d'un massif
ffi3, on a employé les

la planim étne des creusements
droite avec l'emplacement des

573 tirants de 180 t et 37 m de longueur;
40 tirants de 150 t et 29 m de longueur;
74 tirants de 60 t

La figure 19 montre
d'appui dans la rive
tirants.

et 29 m de longueur.

Pour le contrôle des déformations au cours des
creusements, des extensomèhes multibase, ayant une
longueur de 35 m, ont été installés.
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Fig. 18. - Représentation graphique de Ia méthode tridimensionnelle d'analyse de stabilité
pour le dimensionnement du système de tirants: les lignes Yst et YKKI séparent les domaines de glissement

sur un seul des deux plans St et KKI ou sur les deux plans à la fois.
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Fig. 19. Plan de la fouille rive droite et position des tirants.
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Fig. 20. Vue génrérale de l'excavation de fondation dans la rive
pour la stabilisation de masses rocheuses à l'aval
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droite. Le système de tirants
de l'excavation y est visible.
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Fig. 21. Vue générale de la
séparation entre

N" 26

rive droite à la fin de
le barrage voûte et son

REVUE FRANçAISE DE GEOTECHNIOUE

la construction du barrage. On voit nettement la
coussin de fondation, le < pulvino >.
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Le système de tirants en rive droite à la fin de la
construction du barrage est visible dans la figure 21.

La rive gauche a présenté moins de problèmes de
stabilité à cause d'une inclinaison des couches plus
favorable. Dans cefte zone, un nombre réduit de tirants
a été utilisé pour la stabilisation de quelques amas
rocheux superficiels à volume très modeste.

5. AUSCULTATION DU COMPORTEMENT
DE LA ROCHE DE FONDATION

l-'ensemble Ces instruments installés dans le barrage
comprend aussi une série d'appareils de contrôle du
comportement de la roche de fondation.

A cet eff et, 19 extensomètres multibases d'environ
40 rn de longueur ont été installés le long de la zone
d'appui du barrage.

Dans la section centrale du barrage et dans deux
sections latérales voisines, les extensomètres ont étê,

installés d'après le schéma reprêsente dans la figure 22
en partant des galeries creulsées dans le u pulvino r.

Fig. 22. Secticn centrale du barrage avec
tion des extensomètres rnulti-base pour le

des déformations de la fondation.

la posi-
co ntrô le
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Ces extensomètres" chacun muni de trois bases de
mesure placées respectivement à des profondeurs de
8,20 et 40 mètres, ont une orientation différente par
rapport aux plans de stratification.

Les extensomètres ont êtë installés dès le commence-
ment des travaux de bétonnage dans le but précis
d'enregistrer les déformations de la roche dues à

l'application du poids propre de la structure, aux
opérations d'injection et de consolidation Qt, en dernier
lieu, à l'action de la charge hydrostatique.

Dans le but de suivre et de contrôler les déformations
de la masse rocheuse soumise à l'action des charges
ci-dessus mentionnées, on a préparé un modèle
mathématique de la formation en utilisant les para-
mètres de déformabilité obtenus par les essais u in
situ ,.

La fondation a été consid éré,e comme un milieu
élastique orthotrope dont les directions principales sont
parallèle et perpendiculaire aux plans de stratification.

La comparaison entre les résultats fournis par ce

modèle et les observations du comportement en
déformation de I'ouvrage pendant les phases de la
construction et de I'exploitation permettront d'évaluer
I'exactitude des paramètres de déformabilité du massif
rocheux fournis par les essais u in situ u et qui ont été
adoptés pour les calculs de projet.

Penciant la construction du barrage une comparaison
entre le comportement de la structure réelle et le
modèle prévisionnel n'a pas été possible à cause de
l'exécution simultanée de travaux d'imperméabilisation
et de consolidation de la fondation qui ont influencé
sensiblernent les déformations mesurées par les exten-
somètres.

Cette comparaison entre la structure réelle et le modèle
de calcul deviendra très significative pendant les phases

d'application de la charge hydrostatique.

Les premiers cycles de remplissage du bassin sont
actuellement en cours. On remarque QU€, au cours du
prernier remplissage expérimental jusqu'au niveau
500 m qui vient d'être terminé, le comportement en
déformation des fondations s'est montré en bonne
concordance avec les données fournies par le modèle
mathématique.
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1. INTRODUCTION

Dans la pratique, les intervenants dans l'acte de
construire ou dans le cours d'une expertise s'interro-
gent souvent pour savoir s'il est nécessaire de recourir
ôu non à un spécialiste gé,otechnicien ou géologue
pour traiter des problèmes de fondations ou de stabilité
de terrain.

Dons Ie cos de Ia conception de t'ondstions, la réponse
est très simple , l'interuention du géotechnicien est

obligatoire du t'att de la nouuelle loi Spinetta. Tous les
participants à l'acte de construire doivent être assurés ;

or l'ingénieur de structures qui, très Souvent, dans le
passé, définissait, seul ou avec le bureau de contrôle,
les fondations (types, niveaux, géométrie, contraintes et
tassements admissibles), n'est plus assuré pour ce

genre de prestations.

n est donc indispensable que le maître d'ouvrâg€, le

maître d'æuvre, le bureau d'études ou I'entreprise
sollicitent au moment de la conception des fondations,
I'intervention d'un gê,otechnicien qualifié eI de surcroît
correctement assuré pour ses responsabilités décennale
et civile. Le bureau de contrôle doit vérifier par ailleurs
que l'étude géotechnique a été correctement conduite
à partir de reconnaissances suffisantes pour être teprê'
sentatives du site étudié.

Par contre, Iorsqu'il s'agit d'une expertise concernant
des désordres nouveaux survenus dans un ouvrage
existant, récent ou ancien, il arrive souvent que des
experts généralistes aient à prendre des décisions liées
à des problèmes de mécanique des sols et fondations
et là, I'interuention d'un spécialiste n'est pes, d ce jour,
Iégalement obligatoire.

Ces généralistes peuvent-ils alors prendre seuls leurs
décisions, ou au contraire doivent-ils faire appel à un
spécialiste (géotechnicien ou géologue) ?

Examinons pourquoi ils doivent se poser cette question
et, dans quels cas ils doivent y répondre par I'affirma-
tive et quels sont les critères qui devraient guider leur
choix.

2. UTILITÉ DE L'INTERVENTION
D'UN CÉOTECHNICIEN

Nous distinguerons deux cas: soit I'expertise amiable
diligentée le plus souvent par des experts de compa-
gnie d'assurances, soit l'expertise judiciaire où inter-
viennent, outre l'expert désigné par le hibunal, les
experts des parties, ou de leurs compagnies d'assu-
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rances. Chacun de ces experts doit se demander s'il
faut faire appel à un u sapiteur > géotechnicien ou
géologue.

2.t Cas de I'expertise amiable

L'exemple le plus courant est celui de I'expert de
compagnie d'assurances qui est, le plus souvent, un
généraliste traitant des sinistres d'origines extrêmement
diverses. Néanmoins, il doit définir aussi bien dans
l'intérêt de l'assuré que de la compagnie qu'il réprê-
sente, s'il doit prendre en charge ou non les consé-
quences du sinistre examiné.

Souvent une décision très rapide doit être prise,
d'abord pour limiter I'accroissement des désordres
observés en stoppant les causes de ceux-ci, ensuite, €fl
raison de l'érosion monétaire ; une estimation du
préjudice rapide pourra être plus intéressante sur le
plan économique pour la compagnie d'assurances, tout
en donnant pleinement satisfaction à I'assuré ou aux
tiers ayant subi les préjudices.

Mais pour prendre une décision pertinente, qui ne
risque pas de se voir ultérieurement contredite au
cours d'une expertise judiciaire dans le cas où l'affaire
serait portée devant la juridiction compétente, il im-
porte de connaître l'origine et la cause exacte des
désordres pour savoir si le sinistre relève des garanties
accordées par la police d'assurance ou non.

Une décision hative à ce sujet, qui se révélerait
erconee par la suite, pourrait avoir des conséquences
considérables. En outre, si un accident corporel se
produisait parce que des travaux conservatoires d'ur-
gence n'ont pas éIé prescrits et exécutés en temps
utile, la position de I'expert pourrait être très inconfor-
table.

2.2. Cas de I'expertise judiciaire

On se retrouve généralement devant le tribunal lorsque
pré,cisément l'expertise amiable mentionnée ci-dessus
n'a pu aboutir pour différentes raisons. L'expénence
montre qu'assez souvent cet échec de la tentative
amiable résulte du fait que le problème technique a
été mal compris, ou mal apprecié,, par les experts des
compagnies d'assurances des parties en cause.

Mettons-nous alors à la place de I'expert judiciaire à
qui I'on soumet un certain nombre d'opinions contra-
dictoires, justifiées par des avis techniques plus ou
moins êtayé,s ou convaincants, parmi lesquelles il doit
déterminer celles correspondant à la réalité. il peut
d'ailleurs arriver que tous les avis formulés soient ou
erronés ou exprimés d'une manière très partiale, voire
même tendancieuse. Le problème technique doit alors
être repris dans son ensemble.

Souvent, l'expert judiciaire est lui aussi un gênéraliste.
il a cependant pour mission de trouver les causes
réelles des désordres et ce, pour différentes raisons:

Pour déterminer s'il y a urgence ou non ;

Pour décider quelles sont les mesures à prescrire :

simples réfections ou travaux confortatifs pour éviter
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I'accroissement des désordres. voire même I'effondre-
ment de I'ouvrage;

Pour définir toutes les causes des désordres et
préjudices avec précision afin de permettre aux magis-
trats de déterminer ultérieurement les responsabilités
encourues.

En effet, si l'expert judiciaire n'a jamais à fixer les
responsabilités, rôle qui incombe aux magistrats, la
tâche de ces derniers sera facilitée si les causes sont
bien décrites et correctement analysées. D'ailleurs, le
plus souvent, sauf motif juridique particulier, les res-
ponsabilités découleront pratiquement des causes des
désordres. D'où l'importance pour I'expert judiciaire de
ne pas se tromper, car il pourrait alors conduire les
magistrats à condamner des parties, quelquefois lour-
dement, pour des fautes qu'elles n'auraient pas com-
mises en réalité.

L'expert judiciaire se trouvera quelquefois devant des
cas difficiles où il devra prendre une décision rapide
pour présenter un ouvrage et s'il se trornpe, il pourra,
soit prescrire des travaux confortatifs inutiles, qu'on lui
reprochera par la suite, soit, au contraire laisser
accroître les préjudices d'une manière considérable, ce
qui est également critiquable.

En efifet, il est indispensable, par exemple, en cas
d'apparition de fissures de déterminer si celle-ci sont
imputables à des malfaçons dans les structures (mau-
vaise exécution du feraillage ou du bétonnâg€, absence
de joints de dilatation) ou, au contraire, à une
mauvaise conception des fondations ou à des erreurs
dans leur exécution résultant de l'ignorance des règles
de l'art en mécanique des sols.

Ensuite, i/ importe de préuoir l'éuolution dons le temps
de ces désordres et tant que I'on n'aura pos déterminé
exactement leurs causes réelles, il sera impossible,
naturellement, de se prononcer sur Ie comportement
de I'ouurage o court, moyen ou long terme.

n existe également un autre cas où I'expert judiciaire,
comme l'expert de compagnie d'assurances, peut se
trouver devant une décision délicate à prendre. Faut-il
prescrire des investigations coûteuses pour mieux cer-
ner un problèrne et analyser plus correctement les
causes éventuelles des désordres observ és?

En effet, avant de faire exécuter des reconnaissances
de sol in situ ou des essais de laboratoire sur
échantillons intacts toujours coûteux et longs à obtenir,
il faut être sûr que les désordres peuven t être
imputables au sol et que les investigations préconisées
permettront de clarifier la situation. Sinon, on risquerait
d'engager des dépenses importantes pour un résultat
insignifiant, que les parties ne manqueraient pâs,
ultérieurement, de reprocher, à juste titre, à I'expert
judiciaire. Il est donc indispensable de faire appel à un
géotechnicien qualifié avant de prendre de telles
dé,cisions. La plupart du temps, ce spécialiste pourra,
après examen des lieux et de documents disponibles,
dire si ces recherches s'avèrent indispensables, ou si
elles sont, au contraire, a priori inutiles.

Précisons que si I'expert judiciaire cherchait à s'abriter
derrière une abstention prudente et que les désordres
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s'aggravent il pourrait alors lui être reproché sa
carence.

Naturellement, pour éviter ce genre d'inconvénients,
on pourrait se demander pourquoi les magistrats ne
désignent pas toujours un spécialiste des désordres à
réparer?

A notre avis, il ne faut pas jeter la pierre aux
magistrats, car, très souvent, les demandeurs eux-
mêmes, pâs plus que les défendeurs, ne connaissent
I'origine des désordres. C'est pourquoi il peut arriver
qu'un architecte ou un ingénieur structure soient
désignés par décision judiciaire et qu'il apparaisse, à
I'analyse que les problèmes sont essentiellement liés à
la mécanique des sols (fondations défaillantes, inobser-
vations des règles de I'art dans la conception ou
I'exécution des terrassements ou des fondations, drai-
nage insuffisant, etc. ). il est bien évident que lorsque le
sinistre a une origine claire, par exemple glissement de
terrain, mur de soutènement effondré, ou défaillance
manifeste des fondations, il est souhaitable alors que
les magistrats désignent directement un spécialiste de
mécanique des sols, et non pas un généraliste. Si
nécessaire, ce géotechnicien pourra faire appel à un
géologue. On évitera ainsi d'alourdir I'expertise et de
retarder son bon déroulement ou même de la voir
s'acheminer vers des conclusions quelquefois contes-
tables surtout si le généraliste croit avoir compris le
phénomène et qu'il se trompe, ce qui peut arriver
dans des cas difficiles, car il se trouve hors du domaine
de ses compétences propres.

Pour illustrer ce qui vient d'être exposé, ur certain
nombre de cas réellement vécus, feront comprendre
quelques-uns des problèmes qui peuvent être liés à la
mécanique des sols dans la pratique quotidienne de
I'expertise judiciaire ou amiable, en bâtiments ou
travaux publics.

3. EXEMPLES DE CAS RÉELS

3.1. Tassements différentiels
dans des dallages industriels

Nous avons eu l'occasion d'exposer dans les u Cahiers
de I'Expertise Judiciaire u n" 1 , les difficultés d'une
expertise judiciaire relative à des tassements différentiels
de dallages industriels dont le coût de réfection a
atteint 6 millions de francs. Une particularité de cette
expertise, à laquelle ont participé deux géotechniciens
confirmés, était que les tassements des dallages pou-
vaient entraîner la rupture de la charpente métallique
qui soutenait les bardages extérieurs de l'usine. Nous
poLrvons préciser, aujourd'hui, que les réfections préco-
nisées ont donné toutes satisfactions. Il est certain que
si aucun g'ëotechnicien n'était intervenu dans cette
expertise, les problèmes rencontrés n'auraient pu ëtre
résolus correctement.
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3.2. Fissures dans un plancher
en rez-de-chaussée sur terre-plein

Sur la Côte d'Azur, dans un bâtiment d'habitation
d'excellente qualité, des fissures apparurent dans le
plancher du rez-de-chaussée coulé directement sur
terre-plein. L'expert judiciaire, non spécialiste en méca-
nique des sols, attribua, sans analyses parficulières, ces
fissures à des tassements du sol porteur et estima qu'il
était nécessaire d'injecter le sol sous les planchers. Une
entreprise spécialisée exécuta pour 300 000 F d'injec-
tions de coulis au ciment" Et malgré cette dépense
importante, quelques mois plus tard, les fissures réap-
parurent.

A ce moment là, un ingénieur de bureau de contrôle,
enfin alerte, connaissant bien les terrains de la région
pu affirmer que Ie sol n'était pas en cause et qu'il
s'agissait de simples fissures dues à des variations
dimensionnelles d'un plancher béton dans lequel
étaient incorporees les canalisations du chauffage cen-
tral par eau chaude.

L'expert ludiciaire a donc prescnt des trauaux conforta-
ht's, coûteux, totalement inutiles, alors qu'un géotechni-
cien, même peu expérimenté, aurait pu lui prouver
qu'il ne s'agissait pas de fissures imputables à un
tassement des couches porteuses ot, qu'en consé-
quence, des travaux d'injection seraient absolurnent
inefficaces.

3.3. Glissement de terrain.
Effondrement d'un rnur de soutènement

Un particulier a fait récemment construire une maison
individuelle dans la région Rhône-Alpes par une
grande société renommê,e, spécialisée dans la livraison
de villas clefs en main. Le terrain était en lé,gère
déclivité, environ 10o, et il était notoire qu'il se trouvait
dans une zone sujette à glissements de terrain.

Le certificat d'urbanisme et le permis de construire
avaient attiré I'attention sur ce point. Malgré cela la
décision de construire fut prise après qu'un semblant,
pour ne pas dire une parodie, de reconnaissances
géotechniques ait étê, exê,cuté par la société en
question, qui était maître d'æuvre, concluant à la
faisabilité de la villa.

La villa fut rêalisée sur une plate-forme partiellement
en remblais et lors de son achèvement, le futur
propriétaire s'aperçut, comme s'est bien souvent le cas,
que le devis descriptif des travaux était flou et fort
discret sur les terrassements à I'arrière de la villa, côté
colline.

Finalement,, la réalisation d'un talus incliné à 30"
environ fut entreprise. Malgré les remarques du terras-
sier, petit artisan local, qui pressentait la nécessité d'un
soutènement, le promoteur ne réagit pas el dès les
premiers terrassements, ufl glissement de terrain impor-
tant se produisit. Fort heureusement, ce glissement était
superficiel et il fut bloqué sans dommages par la villa.

Un architecte fut désigné comme expert par le Tribunal
de Grande Instance du lieu, avec en particulier,
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comme mission de préconiser les travaux de réfection.
Sans qu'aucun essai gê,otechnique ait été exécuté, son
rapport concluait à la nécessité d'exêcuter un mur de
soutènement en béton armé à réaliser en trois phases
successives avec une tranchée drainante à l'amont du
terrain. Toutefois, ce rapport était malheureusement
vague et imprécis sur le dimensionnement du mur et
les conditions d'exécution des travaux.

Suite à cette expertise, une entreprise, connue pour
son sérieux dans la région, a été retenue par le
demandeur et lors des premiers coups de pelle pour le
terrassement du mur de soutènement, un nouveau
glissement de terrain se produisit, plus important que l^"

précédent, intéressant une superficie d'environ 750 mt,
miraculeusement sans dommages importants pour la
structure de la villa qui se retrouvait, cependant, avec
une hauteur de terre dépassant de beaucoup les
allèges de sa façade arrière. Il fut heureux que ce
glissement se soit déclenché avant la construction du
mur de soutènement en béton car celui-ci calculé pour
une poussée des terres classique avec angle de
frottement interne de 30", aurait, sans I'ombre d'un
doute, été entraîné par le terrain contre la villa.

L'un de nos amis géotechnicien confirmé fut alors
désigné, par le Tribunal de Grande Instance saisi à
nouveau, en qualité de second expert conjointement
avec I'expert-architecte précê,dent. La nouvelle solution
préconisé,e fut I'exécution, dans une première phase,
d'une tranchée drainante transversale et de deux
éperons drainants dans le sens de la pente du terrain,
leur profondeur fut déterminée par I'exécution d'un
puits de reconnaissance lors de la réalisation des
fouilles qui permit de localiser le plan de glissement à
2,20 m de profondeur (couche de lignite avec venues
d'eau entre une couche supérieure d'argile plastique et
une couche de marne raide).

Le géotechnicien préconisa le prélèvement d'échantil-
lons de sols et I'exécution d'essais de laboratoire afin
de dimensionner un soutènement en gabions à exécu-
ter par tronçons au cours d'une deuxième phase des
travaux confortatifs. Dans ce cas un tel ouvrage est
moins coûteux et plus sûr qu'un mur de soutènement
en béton car il est perméable et susceptible de
s'adapter aux mouvements évenfuels du terrain. Il a
êté prescrit également, que le dimensionnement défini-
fif du soutènement et le contrôle technique de son
exécution soient confiés à un ingénieur-conseil compé-
tent en mécanique des sols, ce qui fut fait. La
stabilisation du terrain est aujourd'hui achevée à la
satisfaction de toutes les parties.

3.4. Cas de la villa de madame A

Cette villa a étê, construite dans le département du
Rhône, début 1969 par I'entreprise de maçonnerie T.
d'après les plans du maître d'æuvre M. L'occupation
des lieux et la réception tacite remontent à août 1969.
Jusqu'au printemps 1976, aucun désordre n'est obser-
vé, puis apparaissent à ce moment là des taches
d'humidité très importantes sur les murs nord et ouest
de la villa et dans la moquette de la chambre à
coucher. Cette humidité persistant pendant plus d'un
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ân, la propriétaire Mme A. intente un procès à son
voisin R., car le maçon T. et le maître d'ouvrage M.
attribuent ces venues d'humidité au comblement en
7974 d'une mare par R. située sur son terrain, à une
trentaine de mètres de la villa A.

Désigné par ordonnance de référé, du 8 juin 1977 du
T.G.l. local, un premier expert 8., rejoignant I'idée
émise par M., par T. et par l'expert X. de la
compagnie d'assurances de T., dépose un rapport très
succinct le 18 août 1977 concluant que I'humidité
provenait du comblement en L97 4 de la mare apparte-
nant à R. (alors que pendant deux ans après ce
comblement, aucune humidité n'était apparue).

A la suite du dépôt de ce rapport d'expertise, la
chambre à coucher de Madame A. très humide, a été
entièrement refaite avec pose de papiers peints sur des
plaques de plomb (!) de 1,50 m de haut sur la
périph éne des murs extérieurs et intérieurs et mise en
place d'une nouvelle moquette.

Hélas, ces réf ections se réuélèrent tout o t'ait
inefficaces, I'humidité persistant, la moquette restant
gorgée d'eau. Nous avons alors été désigné comme
nouvel expert par le T.G.l. Immédiatement, nous
avons fait procéder à des sondages dans le planch er et
dans le mur mitoyen, ce qui n'avait pas êté réalisé lors
de la première expertise. Le plancher constitué de
hourdis de béton creux était posé directement sur une
couche de graviers répandue sur le sol nafurel. Ces
hourdis étaient recouverts d'une forme de béton
recevant une chappe en ciment sur laquelle avaient été
posés soit les carrelages des W.C", hall et salle de
bains, soit la moquette de la chambre à coucher
(fig. 1).

Dans les trous de sondages, nous constatons qu'il
enste des stalactites blanches o trauers Ie plancher, ce
qui prouue d'une manière t'ormelle que l'eau s'écoule
du haut uers le bos et ne remonte pas du bas vers le
haut, malgré les affirmations de M., de T., de X. et du
premier expert judiciaire B. (fig. 2).

Nous vérifions immédiatement les raccords des W.C. et
salle de bains réalisés par le plombier V. Il apparaît
aussitôt qu'il y a eu des malfaçons dans leur exécution,
d'où des fuites au niveau du plancher. Nous faisons,
rapidement, procéder aux réparations de ces joints
défectueux, mais malgré cela, I'humidité dans le
plancher de la chambre à coucher subsiste.

Alors, M. et I'expert X. de la compagnie d'assurances
de T. persistant à vouloir que cette humidité, généra-
trice des désordres, soit imputable uniquement au
comblement de la mare R., proposent d' effectuer un
drainage périphérique aux frais de la compagnie
d'assurances de T. Bien que nous ne soyons pas
convaincu de I'efficacité de ces travaux de drainage,
comme ils ne coûtent rien à la demanderesse, nous
acceptons qu'ils soient réalisés, pour montrer à M., T.
et X. que leur opinion est enoné,e.

Le drain mis en place débite légèrement, et au début
mars 1979, M., T. et X. triomphent, car un assèche-
ment semble s'être produit. Ce triomphe est de courte
durée, car en août 1979, il est constaté, à nouveau,
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Niveau fini des sols

Hourdis béton
Niveau écou lem . d es eaux

G ravier

Terrain naturel

( Cotes en cm. )

Chape

Béton

Plinthe

Semelle

g ros

béton

Fig. 1. Coupe plancher sur terre-plein de la
chambre de Mme A.
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Fig. 2. Vue latérale de la tranchée réalisée dans
le plancher de la chambre de Mme A. (les croix
indiquent le niveau des venues d'eau s'écoulant à la
base de la chape sur la dalle béton. Remarquer la

stalactite blanche).

que l'humidité de la chambre à coucher de Mme A.
s'est aggravée. De I'eau continue à tomber goutte à
goutte le long de stalactites visibles dans la tranchée
réalisée au travers du plancher de cette chambre
(Iis.2).

Bien que nous ayons insisté à différentes reprises pour
obtenir de V. et de M. le plan détaillé des canalisations
encastrê,es dans la chape béton supportant le carrelage
de la salle de bains, des W.C., du hall et de la cuisine,
tant pour l'alimentation en eaux que pour les évacua-
tions d'eau des différents appareils sanitaires, celui-ci
ne peut nous être fourni. Un essai de mise en pression
des canalisations semble montrer que ces dernières
sont étanches. Mais comme nous n'avons pas pu
obtenir le plan des canalisations, il se peut que toutes
n'aient pas été contrôlées. En conséquence, nous
exigeons la mise hors service de toutes les canalisations
encastrées dans le sol et leur remplacement provisoire
par des canalisations apparentes. Cette modit'ication du
réseau des canalisations d'alimentation des eaux fait
cesser immédiatement les désordres. En quelques
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jours, l'assèchement de la chambre de Mme A. survient
enfin.

Cela démontre que l'humidité observée dans le plan-
cher et à la base des murs de la villa de l'{me A.
provenait d'une fuite résultant de la corrosion d'une
canalisation sous pression encastrée dans la chape
béton supportant le carrelage ou la moquette.

Cela prouve péremptoirement, comme nous I'avions
affirmé dès notre premier accédit, que le comblement
de la mare de R. n'avait rien à voir avec l'humidité de
la chambre à coucher de Mme A., ce qui était évident
a priori au point de vue mécanique des sols.

Nous voyons là un exemple caractéristique où expert
judiciaire, entrepreneurs, expert d'une compagnie d'as-
surances et maître d'æuvre se sont cristallisés sur une
idée totalement fausse. Ils se sont contentés d'affirmer
conjointement que leur idé,e était la bonne sans vouloir
rechercher la cause ré,elle des désordres qui, manifeste-
ment, n'étaient pas imputables à un problème de
mécanique des sols lie à des remontées d'eau en
provenance du terrain voisin.

Ces experts ont entraîné la compagnie d'assurances de
T. à payer des drains totalement inutiles sans résoudre
le problème posé.

Naturellement, le réseau des canalisations installés
provisoirement en apparent pour les nécessités de
l'expertise, a été transfcrmé ensuite en définitif.

Précisons que le hibunal a enténné notre rapport, mis
hors de cause R. et sa mare qui n'était pour rien dans
le sinistre, condamné I'entreprise V. aux réfections et
également, Mme A. à payer 7 500 F à R. à titre de
dommages et intérêts pour instance abusive.

3.5. Effondrement d'un immeuble
dû à une explosion de gaz

Le cas que nous allons résumer ci-dessous est très
caractéristique d'une effeur commise par trois experts
judiciaires et des conséquences graves que cela aurait
pu entraîner.

Le 7 janvier 797I, une violente explosion de gaz se
produit dans un immeuble ancien de la ville de D.,
bientôt suivie d'un incendie. L'immeuble ancien com-
posé de trois niveaux sur rez-de-chaussée s'effondre
totalement, ce qui a entraîné de très nombreux blessés
plus ou moins gravement atteints et la mort de deux
personnes.

Trois experts sont désignés par le tribunal, un chimiste,
un ingénieur, 'un industriel. Ils procèdent à leur
enquête et éliminent, à juste titre, une exploslon due à
des explosifs. Compte tenu du Vpe de déflagration, ils
arrivent à la conclusion qu'il s'agit d'une explosion
d'une fuite de gaz provenant d'une canalisation exté,-

ieure parallèle à I'immeuble et proche de celui-ci
(fig 3).
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Fig.3. lmplantation de la canalisation gaz liti-
gteuse.

il s'agissait d'une conduite de gaz posée dans les
années 1925-1927. Les experts ont estimé que la fuite
résultait des travaux réalisés par I'enheprise L. le 22
août 1957, pour methe en place un branchernent
d'égouts desservant le bâtiment, installé perpendiculai-
rement à la canalisation de gaz. La tranchée faite pour
ce raccordement d'égouts avait 60 crn de iarge seule-
ment et passait sous la canalisation de gaz (fig. 4). Les
experts ont reproché à L. d'avoir remblayé sa tranchée
avec de la herre vé,1étale noire, généralement compres-
sible, d'où, disaient-ils, des tassements ayant entraîné
la déformation de la canalisation de gà2, ses fissura-
tions et la fuite. Or, un voisin avait signalé aux experts
que d'autres travaux avaient êté, réalisés fin 1970 dans
la rue et qu'à cette occasion, à plusieurs reprises, des
odeurs de gaz avaient été perçues et qu'après la
réfection des trottoirs recouverts d'un revêtement bitu-
mineux on n'avait plus dêcelé d'odeurs de gaz. Les
trois experts n'ont tenu aucun compte de cette
information pourtant très importante.

A la suite du dépôt du rapport des trois experts,, le
juge d'instruction a procédé o l'inculpation de I'entre-
peneur L. qui a été condamné par Ia suite d 4 mois de
pnson auec sursis et à 5 000 F d'amende par jugernent
du 29 janvier 7972 du tribunal correctionnel de D.

Un de nos amis, géotechnicien qualifié, ayant étudié le
problème est arrivé à la conclusion que la fuite de la
canalisation gaz ne pouvait ëtre imputée au terrasse-
ment de la petite tranchée pour le branchement
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Fig.4. Coupe AB. Fouille provisoire exécutée
quelques semaines avant I'explosion.

d'égouts perpendiculaire à la conduite gaz effectuê, par
L. le 22 août 7957, mais, bien au contraire, aux
trauaux de pose d'une canalisation d'eau parallèle o la
canalisation gaz sur une très grande longueur, à 30 cm
seulement de cette dernière et située à 70 cm en
contre-bas, effectués quelques semaines avant l'explo-
sion par une autre entreprise X (fig. a). Ces travaux
ayant inévitablement décomprimé le sol sur une très
grande longueur, étaient certainement à l'origine des
déformations de la canalisation gaz. Il y a donc eu
appel. Par arrêt du 30 octobre 1974, la cour d'appel
de D. a désigné deux nouveaux experts dont les

conclusions ont été très différentes de celles de leurs
trois premiers collègues. En effet, ces deux nouveaux
experts ont reconnu le bien fondé des observations de
notre ami gé,otechnicien. En outre, en poursuivant
leurs investigations, ils ont monhé, de plus, que la
pression de distribution du gaz manufacturé était
autrefois de 80 mm d'eau alors que celle du gaz

naturel distribué depuis 1963 était de 200 mm d'eau.
Cela a pu naturellement accroître les fuites, d'autant
plus qu'il est apparu que le nouveau gaz avait des
propriétés très desséchantes, cê qui expliquait la
dessicstion des joints de Ia canalisation et les premières

fuites oinsi que Ia coloration noirÔtre des terres prises o
tort par les premiers experts pour des terres uégétales.

Sur la base du rapport très détaillé des deux nouveaux
experts, la Cour a relaxé I'entreprise L. sans peine ni
dépends.

On voit là, I'importance d'une expertise judiciaire
correctement conduite. Si parmi les trois premiers
experts, il y avait eu un géotechnicien, il aurait pu
montrer que les travaux de terrassements de l'entre-
prise L., réalisés en 1957 n'étaient pour rien dans
l'explosion du 7 janvier 1977 et que, par contre,
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c'étaient les travaux exécutés par I'entreprise X. quel-
ques semaines avant I'explosion qui étaient à l'origine
de la déformation de la vieille canalisation gaz.

3.6. Exemple brésilien Effondrement ayant
provoqué 63 morts

I n'y a pas qu'en France où des erreurs d'expertise
arrivent. Lors de nos voyages à l'éhanger, nous avons
pu constater que souvent, l'absence de géotechniciens
dans le cours d'une expertise avait pu avoir des
conséquences importantes.

Au Brésil, le code civil est différent du nôtre, en
particulier, la responsabilité des constructeurs n'est que
de 5 ans, et non pas 10 ans. Le régime de I'expertise
judiciaire est également différent, mais il y a eu aussi
des cas où la méconnaissance de la mécanique des
sols a conduit à des erreurs graves. Citons I'exemple
d'un immeuble qui s'est effondré en 7972, quinze
jours avant son inauguration, entraînant la mort de
63 personnes.

Les premiers experts désignés ont attribué cet effondre-
ment à la conjonction de trois causes dans des
proportions égales:

Erreur de calcul dans les structures;

Erreur dans la programmation du décoffrage des
shuctures;

Erreur dans les fondations constituées de pieux qui
auraient tassé de 2 à 5cm.

Or la structure était constituée de piliers espacés de
60 m avec 4 niveaux de plancher. Un géotechnicien a
pu démontrer que les fondations sur pieux n'étaient
absolument pas à I'origine du sinistre.

n a éÉ prouvé qLle le sinistre était imputable à de très
graves erreurs de calcul des poutres de très grande
portê,e, dont le ferraillage était notoirement insuffisant.

Ces différents exemples montrent que le rôle du
géotechnicien peut être capital pour la recherche de la
cause réelle des désordres liés à la mécanique des sols
et aux fondations. donc à la recherche de la véité.

Naturellement, les parties auront très souvent intérêt à
se faire assister par un géotechnicien compétent,
particulièrement lorsque I'expert judiciaire n'est pas un
géotechnicien.

Au cas où, après un premier jugement, une partie
estimerait qu'elle doit faire appel car I'expertise judi-
ciaire n'a pas pernnis de réunir tous les éléments
nécessaires à la compréhension des désordres, il ne
faut pas qu'elle hésite à recourir à un gêotechnicien
pour lui confier une mission d'expertise officieuse. On
s'interroge souvent sur la validité et I'utilité d'un tel
rapport déposé pour combattre un rapport d'expertise
officiel déjà homologué par un tribunal. Il paraît utile à
ce sujet de citer un arrêt récent de la cour d'appel de
Lyon qui f.era certainement jurisprudence.

il s'agit d'une décision rendue Ie 21 octobre 1982 par
la Cour d'Appel de Lyon dans une affaire Briet contre
Arnoldy.
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L'appelante avait produit trois rapports d'expertise
officieux.

La Cour a retenu I'intérêt des conclusions techniques
contenues dans ces rapports officieux après avoir
déclaré dans ses attendus:

o Attendu que les appelants se préualent pour deman-
der I'int'irmation de Ia décision déf érée de rapports
officieux émanant de Monsieur Bandier, de I'architecte
Guilleret, et de Monsieur de Prandieres... >>

" 
Attendu qu'il est urai que ces consultations n'ont

aucun caractère contradictoire, mois que les époux
Bnet y puisent des éléments de discussion qui ne
peuuent être écqrtés... "

4. CONCLUSIONS

Quelle que soit leur discipline, il faut attirer l'attention
des experts sur le danger de se prononcer dans un ou
des domaines hors de leur spécialité. il est toujours
bénéfique de faire intervenir un spécialiste.

En effet, la responsabilité des experts judiciaires peut
ête recherchée, non seulement du fait du retard dans
les opérations d'expertise ou à la suite de négligences
matérielles ou du non respect des règles êlémentaires
de procédure judiciaire, mais encore en raison des
effeurs commises.

il ne faut pas oublier que Ia responsabilité des expefts
est une responsabilité de droit commun t'ondée sur
I'article 1382 du Code ciuil, c'est-à-dire reposant sur Ia

notion de t'autes. Mais quelle est la définition de la
faute en cette matière ?

A ce sujet, il est utile de rappeler la position prise par
le Tribunal Civil de Nîmes dans la fameuse affaire du
u Pain maudit " de Pont-Saint-Esprit, qui en a donné le
critère suivant, appliqué par la jurisprudence :

o L'expert judiciaire doit être tenu pour responsable de
toutes fautes, même légères, que n'aurait pas com-
mises un expert auisé s'il est démontré une relation de
cause ô et't'et entre la t'aute commise et Ie dommage
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causé, (Tribunal Civil de Nîmes, 7' juillet 1958,
semaine juridique 1959-17-347).

Ce lien de causalité direct et nécess aire entre la faute
et le préjudice a été retenu également par le Tribunal
de Grande Instance de Paris, 1'n chambre, 1'n section,
26 avril 1978, (Gazette du Palais, 7978, 2.M9).

n est évident qu'il s'agit là d'une très lourde responsa-
bilité. il est donc indispensable que l'expert judiciaire
soit bien assuré pour répondre à des mises en cause
éventuelles. Nous ne pouvons qu'inciter les experts
judiciaires à souscrire une police particulière d'assu-
rance pour faire face à celles-ci. L'expérience montre
qu'une police d'assurance groupe, souscrite par I'inter-
médiaire des compagnies régionales d'experts judi-
ciaires, permet d'obtenir pour des primes modestes,
des garanties très complètes.

En ce qui concerne les expertises du bâtiment et des
travaux publics, nous souhaitons que nos confrères
architectes ou ingénieurs structures pensent aux pro-
blèmes que peut poser la mécanique des sols et
n'hésitent pas à interro get,, et au besoin, à faire
intervenir, un géotechnicien ou un géologue qualifié en
temps utile.
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reconnaissance géotechnique
depuis une chambre submersible

H.C. VAN DE GRAAF
Laboratoire de mécanique des sols de Delft (Pays-Bas)

1. INTRODUCTION

La moitié des Pays-Bas se trouve en dessous du
niveau de la mer. Ceci explique en partie le dévelop-
pement dans ce pays des méthodes d'opération sous-
marines de géotechnique. Ce développement fut acc,ê,-

lêré, dans les années 70, visant le marché pétrolier en
mer du nord.

L'un des résultats fut le système Mission I, qui com-
prend une tourelle de plongée, attachée à une plaque
de base avec un pénétromètre incorporé. Ce système
est la copropnété du laboratoire de mécanique des sols
de Delft et de la société Vriens. Il peut ëtre utilisé sous
200 m d'eau et permet d'effectuer:

les essais au pénétromètre ;

le carottage Begemann, permettant d'obtenir un
seul échantillon intact d'une longueur pouvant at-
teindre 30 mètres;

la mesure de la densité en place des sols par
méthode électrique ou nucléaire;

les essais de perméabilité.

Le système Mission II permet également le forage
rotatif non rjestructif.

Fig. 1. Barrage anti-tempête.
Situation et vue en perspective.
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2. LE PLAN DELTA

Mission I fut employê,e pour la première fois dans le
cadre du plan Delta néerlandais. Le projet d'un
barrage anti-tempëte d'une longueur de 6 km dans un
terrain de sable meuble exigeait une campagne de
reconnaissance extrêmement intensive dans des condi-
tions nnaritimes difficiles:

jusqu'à 40 m d'eau;
vitesse de courant ,C'eau 2 mls;
des vagues de 1 m à 1,5 m sont très fréquentes.

Une barge spéciale fut construite pour lancer le
système Mission.

Le système Mission comprend une plaque de base
lourde et une tourelle à partir de laquelle toutes sortes
d'essai in situ peuvent être effectués, en sol comme en
roche. A cet effiet, la plaque de base est équipé,e d'un
vérin creux pour la pénétration des sondes; Mission II
est également équipé d'une sondeuse à rotation.

Fig. 2. Tourelle de plongée Mission.

Bien que le système ait été conçu pour résister à des
pressions à 200 m de profondeur, la pression dans la
tourelle n'est qu'atmosphérique pour la plupart des
essais. Dans certains cas, lors d'un carottage par
exemple, cetre pression est la même que la pression
ambiante. A cet effet, Mission comporte un système de
saturation.

Le premier problème fut la détermination de la zone à
compacter par vibroflotation par les moyens suivants:
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au pénétromètre statique à pointe électrique (quel-
ques centaines) ;

par carottage Begemann (quelques dizaines) ;

par pénétrométrie utilisant les sondes densitométri-
ques (quelques dizaines).

Ces deux dernières rnéthodes furent développées à
Delft dans les années 60. La densitométrie électrique
se fait au moyen de 2 sondes pénétrométriques. La
première sonde permet de mesurer la résistance à la
pointe, le frottement latéral, et la résistance électrique
du sol. La deuxième sonde permet de mesurer la
résistivité électrique de l'eau interstitielle. Au moyen
d'un étalonnage au laboratoire, on détermine, pour un
terrain donné le rapport enhe le quotient résistivité
eaulrésistivité sol et la porosité.

Cette méthode, aujourd'hui couramment utilisée pour
les terrains sableux, fut employée fréquemment dans la
deufème partie de I'opération avec comme objectif
I'optimalisation du compactage par vibroflotation.

son de étectrique
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Fig.7. Appareil de mesure de densité nucléaire.

Fig.8.
A gauche i comparaison entre les résultats

de mesures électriques et nucléaires.
A droite: résultats de la pénétrométrie.
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Fig. 9. Résistance au cône
en fonction de la profondeur.

SirdATioN

Fig. 10. Situation.
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Fig. 1 7 . Cou pe transversale du remblai.
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Fig. 12. Résistivité électrique du sol.

L'inconvénient de cette méthode d'une qualité excel-
lente par ailleurs est que I'utilisation de la u sonde à
eau > demande beaucoup de temps dans un terrain
moins perméable comme le sable fin ou limoneux.
C'est pour cette raison qu'à été développée la densito-
métrie nucléaire par pê,nétrométrie. Cette méthode
comprend un essai pénétroméhique électrique normal,
à I'exception du diamètre de la pointe et des tiges, qui
est de 45 mm au lieu de 36 mm. Après avoir atteint le
refus on retire le cable électrique et on descend à
l'intérieur des tiges jusqu'à la pointe le train de mesure
nucléaire comprenant une source rayons y de
3 millicurie et un appareil de mesure. Ensuite on
remonte le train de tiges, y compris le train de mesure
tout en effectuant les mesures de la densité. L'avan-
tage c'est qu'ainsi le risque de perte de la source
nucléaire durant I'effort de pénétration est évité,.

Le résultat de la méthode nucléaire est comparable à
celui de la méthode électrique.

Pour augmenter la profondeur de pénétration, on a
réalisé une pointe d'un diamètre légèrement plus grand
que celui des tiges et d'une qualité d'acier beaucoup
plus résistant, ceci dans le but de diminuer le frotte-
ment latéral, et utilisé une deuxième tige qui empêche
le flambage de la première et qui diminue son
frottement.

L'essai suivant a été, réalisé en appliquant une force de
600 kN sur une tige de 36 mm.

Actuellement, les travaux de compactage de la barge
Mytilus sont terminés mais d'autres problèmes géotech-
niques se posent, en particulier, le problème du filtre.

Les piliers du barrage seront placés sur ce filtre, qui
doit êviter que dans le cas d'un barrage fermê,, l'eau
qui passe sous le barrage et qui remonte ensuite vers
le fond emporte les grains de sable. Le filtre devra
garantir que I'eau puisse sortir du fond et non pas le
sable. De plus ce filtre doit résister à l'érosion par le
courant dans le cas d'un barrage ouvert.

Ce filtre est constitué par des tapis préfabriqués,
composés de trois couches de sable grossier ou gravier
fin. Entre deux tapis, on construit le filtre sur place par
remblayage sous I'eau.
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Actuellement Mission I est utiiisé pour contrôler la
composition de ce filtre au moyen de carottage
Begemann ou par la mesure de la résistivité élechique
du sol. Ce param ètre est une bonne indication pour la
détermination de la composition d'une couche.

En dehors du système Mission, utr autre système est
utilisé pour ces essais. C'est un appareil téléguidé,
nommé Geodoff, qui permet la pénêtrométrie statique
légère (30 kN) ou le vibrocarottage.

Geodoff fut employé également en Mer du Nord pour
la reconnaissance du tracé, d'un pipe-line.

Fig. 13. Le système Geodoff.

Comme vous voyez le système Mission I a toujours été
occupé (soit opérationnel, soit paré) dans le Oosters-
chelde entre 1976 et 1983.

Son succès a conduit à la construction de Mission II,
muni en supplément d'une foreuse à rotation, employé
en 1981 à Terreneuve.

ff. I
flr

\ IE:"Jryâ

Fig. 14. Essai d'intensité électrique
le long du pipe-line.

3. UNE APPLICATION
DU SYSTÈTVTE MISSION II AU CANADA

Le projet de pose d'un cable élechique entre le
Labrador et Terreneuve dans le détroit de Belle-lsle
nécessite la réalisation d'une tranchée dans le fond de
la mer qui le protège contre les icebergs qui heurtent
le fond. Au fond, le sol est constitué de quelques
mètres de sable, gravier et pierres reposant sur la
roche saine (calcaire ou grès).

Les conditions nautiques sont extrêmement difficiles:
110 mètres d'eau, une vitesse du courant jusqu'à
2 mls, un vent qui arrive fréquemment à 7 Beaufort,
même en bonne saison, causant une houle de 2 à 3
mètres. De plus il faut tenir compte du fait que les

opérations seront interrompues par le passage d'ice-
bergs.

En 197 6 on avait tenté sans succès d'obtenir des
carottes suivant la méthode traditionnelle depuis un

'n
r--1 n ls-r
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bateau. On a considéré eu€, dans ces conditions, seul
un système submersible serait en mesure d'obtenir de
bons résultats. Le système Mission II fut sélectionné en
1981 et équipé pour cetre opération d'une foreuse à
rotation. On a utilisé les carottiers Nassovia (carotte A
105 mm) et Longyear HQ (62 mm).

Le bateau u Rocky Giant u fut positionné dynamique-
ment avec des ancres comme système de secours.
Mission fut lancé dans la piscine au cenhe du bateau.

Au cours d'un mois on a réalisé 17 trous, soit au total
88 mètres. dont 42 m dans la roche.
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Livres reçus

Cours pratique de mécanique des sols

J. Costet et G. Sanglerat
Préface de J. Biarez
Tome 1 : Plasticité et calcul des tassements.
Dunod, 3n éd., 1981 , 312 pages, I2I fig., 15,5 x
broché, 173 FF, I.S.B.N. 2.04.011334.7

Tome 2: Calcul des ouvrages.
Dunod, 3" éd., 1983, 464 pages, 180 fig., 15,5 x
broché . 259 FF. I.S.B.N. 2.04.015523.6

24,

24,

C'est pour faciliter un premier contact avec la mécani-
que des sols que ce cours pratique a étê, conçu, sans

toutefois tomber dans une simplification par trop
radicale. Ce cours se veut didactiQU€, mais il n'évite
pas les difficultés bien au contraire. Dans ses deux
iomes, il aborde la théorie, la pratique des calculs, les

essais de laboratoire et donne également un éclairage
sur certains procédés de construction.

Dans un premier tome, sont décrits les différents types
de sols et leurs propriétés mécaniques (perméabilité,

compressibilité, résistance au cisaillement), la notion de
contrainte effective, introduite avec un soin tout parti-
culier, en raison de son importance et de sa grande

difficulté réelle sous une simplicité apparente. Un
chapitre entier est particulièrement consacré à l'équi-
libre plastique, sujet aride mais essentiel QU€, grâce à

leur longue expérience, les auteurs ont traité avec une
grande rigueur en faisant une large place à la

démonstration du théorème des états correspondants.

Le deuxièrne torne du cours aborde la théorie des

ouvrages les plus courants: murs de soutènement,
rideaux de palplanches, parois moulées, fondations
superficielles ou profonCes, talus et stabilité des pentes.

Cette deuxièrne partie traite aussi des différents procé-

dés de reconnai.ssance in situ et décrit avec soin deux
Ces dispositifs les plus employés: pénétromètre et
pressiomètre.

A l'occasion de la 3u édition de l'ouvrage, de
nombreuses adjonctions ont été faites pour tenir
compte de l'état actuel des connaissances et des

techniques, en particr-rlier en ce qui concerne les

nouvelles techniques de compactage, les murs de

soutènement en terre armée, la résistance des pieux
aux efforts horizontaux, les argiles gonflantes et le

soulèvement des fonds de fouille, la technique du
cloutage des sols, et surtout l'utilisation des géotextil.n:
qui font l'objet d'une annexe complète illustrée de 12

figures.

Dans tout I'ouvrage, le lecteur houvera les données
essentielles de chaque sujet, mais aussi les teférences
suffisantes pour permettre d'approfondir tel point parti-
culier. Bien que ce cours pratique soit essentiellement
destiné aux étudiants de troisième cycle et aux élèves

des grandes écoles, il sera lu avec profit par les

ingénieurs débutants, que leur carrière les conduise sur
le-chantier ou dans un bureau d'études. Il peut aussi

rendre des services aux techniciens supérieurs, car les

chapitres d'application sont d'un niveau mathématique
tuès élémentaire.

Problèrnes pratiques de mécanique
des sols et de fondations

G. Sanglerat, G. Olivari, B. Cambou
Préf.ace de J. Kerisel
Dunod, 2" édition, 1983

Tome 1 : Généralités. Plasticité. Calcul des tasse-
ments. Interprétation des essais in situ.
352 pages, 15,5 x 24,, broché , 228 FF,
I.S.B.N. 2.04.015497 .3

Tome 2: Calcul des soutènements et des fondations.
Stabilite des pentes.
256 pages, 15,5 x 24, broché, 186 FF,

I.S.B.N. 2.04.015536.8

La connaissance des propriétés des sols est fondamen-
tale pour la stabilité des constructions. Le calcul des
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ouvrages d'art et des fondations, associé à des essais in
situ, est indispensable pour éviter beaucoup d'accidents
et de dépenses inutiles dues aux modifications de
projets en cours d'exé,cution.

Au-delà du u Cours pratique de mécanique des sols,,
existant dans la même collection, I'ouvrage en deux
volumes de G. sanglerat, G. olivari, B. Cambou, pre-
mier de ce type publié par des auteurs français,
présente les solutions détaillées de 160 problèmes
illustrés de nombreuses figures et tableaux, couvrant
tout le domaine de la mécanique des sols et des
fondations.

Y figurent les rubriques suivantes: propriétés physiques
des sols (y compris la congélation de sol avei calcul
d'un mur de glace), compressibilité et calcul des
tassements, résistance au cisaillement, plasticité, calculs
pratiques des ouvrages d'art: murs de soutènement,
parois moulées -et palplanches avec ou sans ancrages
précontraints, talus, digues et barrages en terre (stabili-
té et débit de fuite), ainsi que murs de soutènement en
terre armée. Des calculs de fondations superficielles et
fondations profondes dans différents types de sol, y
compris les argiles gonflantes sont également présentés.

Un chapitre complet est consacré à l'interprétation
pratique des essais in situ (pénétromètre statique,
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pénétromètre dynamique, pressiomètre et standard
pénétration test).

La plupart des problèmes ont été résolus en utilisant
les unités légales actuelles (système M.K.S.A.), mais,
parce qu'il s'agit d'ouvrages pratiques, certains
exemples ont été volontairement traités en systèmes
anciens ou en unités anglo-saxonnes (pouces, pieds,
pieds carrés, livre par pied carré, livre par 

- 
pied

cubique, elc.), fort utiles aux ingénieurs qui ont à
examiner des projets ou des rapports dans lequelles
figurent encore ces unités.

Cet ouvrage sera donc d'une grande utilité non
seulement aux étudiants des écolàs d'ingénieurs ou
d'université qui abordent pour la pte-ière fois la
mécanique dgr sols, mais aussi aux ingénieurs et
praticiens de Génie Civil déjà chevronnés mais qui ont
à haiter de ce sujet. Les spécialistes de mécanique des
sols trouveront, quant à eux, des solutions à èeftains
problèmes rarement présentées dans la littérafure tech-
nique.

Cette seconde édition comporte dix nouveaux pro-
blèmes concernant particulièrement l'interprétation des
gsprs d9 pénétration statique ou dynamique et du
S.P.T., I'analyse du soulèvement en fônd de fouille en
milieu cohérent, et l'étude de stabilité de remblais sur
sol mou.
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Journées d'êtudes

Le creusement de tunnels
en terrains meubles et aquifères
27 - 30 novembre 1984
Palais des Congrès de Lyon (France)

L'Association Française des Travaux Souterrains
(A.F.T.E.S. ) organise du 27 au 30 novembre 1984, au

Palais des Congrès de Lyon, des journées d'études sur
u Le creusemeÀt de tunnels en terrains meubles et

aquifères (boucliers et revêtement) ".

Le développement de méthodes nouvelles telles- qqe

celles adoptées pour la construction de la ligne D du
métro de Lyon est I'occasion de faire le point sur les

techniques modernes de creusement de tunnels dans

les soli peLl cohérents en présence d'eau.

En vue de l'organisation de ces journées, les quatre

thèmes principaux suivants ont été définis:

1. Creusement de tunnels par la méthode du bouclier
à pression de boue.

2. Autres procédés de construction de tunnels en

terrains meubles et aquifères.

3. Le marinage derrière bouclier.

4. Le revêtement des tunnels creusés au bouclier.

Les séances des journées d'études A.F.T.E.S. feront
I'objet d'une traduction simultané,e en français, en

anglais eI en allemand.

Toutes correspondances et demandes de renseigne-
ments pour l'organisation de cefre manifestation peu-

vent être adressées à :

Journées d'Etudes A.F.T.E.S. - Lyon 1984
SEMALY

25, Cours Emile-Zola
69625 Villeurbanne Cedex





consignes de rédaction des articles

Seuls les manuscrits n'ayant jamais été publiés, fl'étant
pas en cours de publication, n'ayant pas été présentés
ailleurs, peuvent être soumis au Comité de Lecture de
la Revue Française de Géotechnique.

La présentation d'un manuscrit engage l'auteur à
déléguer à la R.F.G. et au service chargé de la
publication, dès que I'article a êté accepté,, lelopyright
correspondant y compris tous droits de reproduction
photographique ou par microfilm, de traduction et de
tirage à part.

Le manuscrit ne doit présenter aucun aspect commer-
cial. Cependant, l'auteur ne doit pas hésiter à citer les
noms propres nécessaires à la compréhension du sujet.

Tous les manuscrits sont examinés par le Comité de
Lecture de la Revue. Ceux dont la publication a été
refusée, comme ceux dont la rédaction ou spéciale-
ment les figures ne respectent pas les reconlmandations
faites ci-dessous, seront retournés à I'auteur.

Les manuscrits doivent être adressés en triple exem-
plaire pour examen au Comité de Lecture de la Revue
Française de Géotechnique, Presses de I'E.N. P. C. -8.
Mandagaran, 28, rue des Saint-Pères 75007 Paris.

L'auteur recevra gratuitement vingt-cinq tirés à la suite.
Toute commande supplémentaire et à titre payant
devra être adressée au moment de I'acceptation de
I'article par le comité de rédaction.

PRÉSENTATION DU MANUSCRIT

l. Le manuscrit original rédigé en français doit être
écrit à la machine avec un double interligne (y compris
les résumés, les appendices, la bibliographie, 

- 
les notes

en bas de page, les tableaux et les légendes des
illustrations), sur du papier 2r x 29,,7 ei doit com-
prendre les illustrations originales.

Les trois exemplaires requis peuvent se composer de
I'original et de deux photocopies à conditions que
celles-ci soient parfaitement nettes et lisibles.

L'ensemble doit pouvoir ëtre expédië dans une enve-
loppe de forrnat ordinaire.

La longueur totale du manuscrit (texte à double
intervalle, tables, figures et annexes) ne doit pas
dépasser trente pages (recto uniquement, verso blanc).
On indiquera clairement le découpage retenu pour
l'article, et I'information relative à un paragràphe
donné ne figurera que dans ce paragraphe. On éviiera
les répétitions et les notes en bas de page ou en fin
d'article pour les explications nécessaires à la compré-
hension de I'article.

2. Le titre doit ëtre composé de mots qui décrivent
suffisamment le contenu de I'article et doit contenir des
mots clés principaux pour pouvoir être facilement
indexé par les divers centres de documentation.
Le nom de I'auteur sera donné en première page
après le titre et sera suivi de la position actueile
(fonction, emploi, lieu) décrite avec précision et conci-
sion.

Un résumé bilingue, en français et en anglais, r€
dépassant pas une centaine de mots dans chaque
langue (en plus du titre et du nom de I'auteur), doit
accompagner le manuscrit. Il décrira les objectifs, les
résultats et les conclusions de I'article de manière aussi
précise que possible. Toute information originale, nou-
velle ou importante doit être mise en évidence dans les
premières phrases du résumé. Le résumé ne doit
contenir aucune information qui n'est pas présentée
dans I'article.

L'auteur utilisera dans le texte I'expression imperson-
nelle. Il soulignera les mots qu'il faut faire ressortir par
une impression en italique, particulièrement les noms
de personnes, d'organismes ou de lieux.

La numérotation des chapitres et paragraphes sera
décimale et utilisera exclusivement les chiffres arabes:
elle sera limitée à trois caractères : X, x, x.



La conclusion tentera de dégager les efforts fondamen-
taux du travail prê,senté et les conséquences impor-
tantes .sur les travaux futurs. Eventuellement, elle
pourra ëtre consacrée à une discussion brève de
l'interprétation des havaux présentés.

Les appendices et encarts sont utiles pou,r présenter

des inÎormations complémentaires dont I'inclusion dans
le corps de l'article briserait l'écoulement logique du
texte, aussi bien que des données ou des analyses trop
longues dont les détails ne sont pas indépendants pour
la bonne compréhension du texte. Ils sont pris en

compte dans le nombre de Pages.

3. Les unités et symboles à utiliser sont dans tous les

cas ceux du Système International.
Dans le cas où les symboles utilisés dans le corps de
l'article sont particuliers, on les regroupera en début
d'article. Si un petit nombre seulement de symboles
non standardisés sont utilisés, il est nécessaire de les

définir parfaitement le plus tôt possible dans le corps
de I'article.

4. Les illustrations seront aussi dépouillées que pos-

sible ; sur les graphiques, les écritures seront réduites
au minimum et rempla cées par des repères explicités
en légendes. On évitera, par exemple, de methe plus

de trois courbes sur le même graphique ; on pourra, au
besoin, décomposer une figure en plusieurs graphiques
illustrant chacun un aspect de ce que l'on veut
rnontrer.

La taille des figures sera tout au plus celle d'une page
(2L0 x 297 mm).

Les photographies ne seront acceptêes que si elles
présentent un intérêt particulier et sont têellement
indispensables à la compréhension du texte. Les
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photographies (exemplaire original bien contrasté, sur
papier brillant) seront fournies en trois exemplaires.
Elles seront numérotées suivant I'ordre u chronologi-
que,, d'apparition des figures et photographies et leur
légende sera donnée dans le texte. Les photographies

Figures sur 1 colonne:
largeur : 82 mm
hauteur maximum : 250 mm

N" 26

Fig u res su r 2 colon nes :

f argeur : 174 mm
hauteur maximum : 250 mm
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présentées seront prises en compte avec toutes les
figures pour l'évaluation de la longueur totale du
manuscrit.

Les figures seront dessinées à l'encre de Chine et sur
calque. On fournira ce calque et deux tirages (sur fond
blanc). La dimension des figures (et photographies)
sera telle qu'une réduction conduira à une largeur
u publiée " dans la R.F.G. de 75 à 85 mm. Les lettres
devront être bien lisibles après réduction. On utilisera
sur I'original des lettres (Letraset, par exemple) ayant
au moins 5 mm de haut et 4 mm de large avec une
épaisseur de 1,5 mm et si possible 2 mm. Les explica-
tions et descriptions seront données dans le texte en
rappelant entre parenthèses le numéro (défini ci-
dessus) de la figure consid érée. Les indications portées
sur les figures devront se borner à des symboles et
dimensions avec un seul titre très concis.

il est demandé aux auteurs d'envoyer à la revue des
figures originales présentant les caractéristiques ci-
dessus (une variation de + 1 cm sur la largeur est
tol,érée pour les figures présen të,es sur une colonne et
de t 2 cm sur la largeur des figures présentées sur
deux colonnes, car la réduction ou la dilatation au
moment de la photogravure permet d'effecfuer la
correction). Pour une bonne qualité de reproduction
des photos, il est indispensable d'utiliser des films noir
et blanc.

5. Les tableaux seront dactylographiés séparément et
fournis en triple exemplaire (format 2I0 x 297 ffiffi,
recto). Des exemples et une explication pour chaque
tableau doivent figurer dans le texte. Les tableaux
feront I'objet d'une numérotation particulière en sé-
quence suivant leur ordre d'apparition. Ne pas utiliser
d'abréviations autres que les unités ou symboles dans
les tableaux. Eventuellement. numéroter les diverses
colonnes des tableaux afin d'en faciliter l'explication et
I'illustration dans le texte.

6. Toutes les formules, équations et expressions
mathématiques devront de préférence ëtre dactylogra-
phiées, et les symboles clairement identifiés.

Dans tous les cas où une ambiguité est à craindre, il
est souhaitable d'écnre à la main les formules mathé-
matiques du texte.

Les lettres utilisées comme symboles doivent être
définies lorsqu'elles apparaissent pour la première fois
dans le texte, les figures ou les tableaux. Elles devront
faire I'objet d'une liste alphabétique (dénommée uNo-
tations r) donnée en annexe.

Tout symbole manuscrit ou pouvant faire I'objet de
confusions doit être identifié en marge (par exemple :

prime et uh, o et zéro, Zed et deux, elle et uD, etc. ).
Les lettres grecques doivent ëtre également identifiêes;,
dès leur première apparition. Toutes ces identifications
seront faites en marge au crayon.

Chaque équation ou groupe d'équations doit être
centré, pour faciliter la lecture.

Généralement, la plupart des expressions mathémati-
ques sont composées en italique. Cependant, les
abréviations de fonctions trigonométriques (sin, cos, tg,
etc. ) et des logorithmes naturel ou vulgaire (Ln et log)
sont imprim ées en caractères romains. Les vecteurs et
matrices le sont en caractères gras.
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Les fractions simples apparaissant dons le furte s'écri-
vent sur une seule ligne avec des parenthèses, par
exemple Ll(a + b) et non sous la forme lla + b ou

;fr-. On portera un soin particulier à l'emploi des

accolades, crochets et parenthèses en respectant la
hiérarchie suivante: {t()l} b utilisera I'exposant Il2
de préférence au signe V et I'exposant 1 de
préférence au signe I . Exemple : é,cnre (ax- t tg y)
plutôt que (a/x) tg y. Pour I'emploi d'exponentielles
avec exposants compliqués, écnre:

exp l2x2l (1 v)21 plutôt que e ., 
2*'

\r ylz'
L'auteur devra également surveiller l'emploi de ' , " ,

des indices supérieurs et inférieurs et penser à les f.aire
bien apparaître dans la liste des notations.

7. Les reférences citées dans le texte doivent être
rassemblées en ordre alphabétique dans une " liste de
références > donnée en annexe à la fin du manuscrit.
Toutes les ref.érences données doivent être accessibles
et il faut proscrire d'une manière générale les informa-
tions non publiées.

Le classement se fait suivant le nom de l'auteur suivi
de I'année de publication (ex. : Dupont A. 1975).
S'il y a au plus trois auteurs, citer les noms de chacun
d'eux. S'il y a quatre auteurs ou plus, citer le premier
et le faire suivre de la mention u et al. ". Quand deux
ou plusieurs reférences concernent un même auteur,
les classer par ordre chronologique à la suite les unes
des autres. Toute rêférence faite dans le texte à un
auteur donné, devra comporter le nom du premier
auteur et I'année de publication entre crochets. D'une
manière générale, toutes les réf érences données en
annexe doivent ëtre citées dans le texte, sauf si la liste
constitue une bibliographie. Dans ce cas, I'annexe
correspondante sera appelê,e . bibliographie u.

Articles de revues

Faire suivre la référence (auteur, année, titre de I'article
entre guillemets) du nom complet de la revue en
italique, du numéro du volume, du numéro de la
revue, du lieu de publication, du mois et de l'année,
des numéros de la première et dernière pages (cf.
exemple ci-dessous).

WOODS, R. D. (1968) o Screening ot' Surface
Waues in Soi/ ". Journal of the Soil Mechanics
and Foundations Division, Proceedings of the
A.S.C.E. , vol. 94 n" S.M.4, Ann Arbor, Mich.
U.S.A., juillet 1968, pages 951 -954.

Livres

Faire suivre le nom de l'auteur de celui du chapihe
entre guillemets, de celui du livre en italique, du
numéro de l'édition, du numéro du volume, du nom
complet de l'éditeur, du lieu d'édition, de l'année,
éventuellement du numéro des pages concernées (cf.
exemple ci-dessous).

TERZAGHI, K. (1943). ,, Chap. IX Stabiluy of
S/opes ". Theoretical Soil Mechanics, 4. édition
John Wiley and Sons Inc. , 1947, page s IM-I52.
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Thèses

Faire suivre le nom de I'auteur du titre entre guillemets
puis donner obligatoirement les indications suivantes:
thèse prê,sentée à l'Université de (nom) soutenue le
(date) pour obtenir le grade de Docteur (ès-Sciences,

d'Université, Ingénieur) (cf. exemple ci-dessous).

ROCOPLAN, J.-A. (1964) "Contnbution ô l'Etude
des Appareils de Mesure de Densité au Moyen de
Rayons Gamma". Thèse présentée à l'Université
de Paris, soutenue le 16 juin 1964, pour obtenir le
grade de Docteur-lngénieur.

REVUE FRANçAISE DE GEOTECHNIOUE

Communication à un Congrès
(ou Conférence)

Faire suivre le nom des auteurs du titre entre
guillemets, puis indiquer le mois et l'année et donner
le nom complet du Congrès ainsi que le lieu du
Congrès ou Conférence (cf. exemple ci-dessous).

DANTU, P. (1961). Etude Mécanique d'un milieu
Puluérulent Formé de Sphères ëgales de Compacité
Manma r. juillet 796I, Proceedings of the sth
International Conference on Soil Mechanics and
Foundations Engineering, Paris.
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Thème

Les constructions ont gagné des zones de plus en plus difficiles, jadis réputées inconstructibles. Le contact d'une
re rigide et d'un sol de qualité médiocre a toujours été un problème majeur de la mécanique des sols et des
l'invention de la terre armée, les techniques de renforcement se sont étendues aux sols en place.

L'objet de ce colloque international est l'étude du renforcement en place des sols et des roches par des inclusions résistantes.

Les thèmes traités seront :
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- renforcement des roches ;

- autres techniques.
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